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 Resumen 
 La obra de fábrica y los asentamientos de apoyo son dos de los temas – en sus respectivos 
campos - menos estudiados en la ingeniería civil. 
 Sin embargo, la obra de fábrica es un material de construcción milenario, que posee 
diversas ventajas en relación al hormigón y al acero (mejor aislamiento acústico y térmico; 
mejor resistencia al fuego; más estético; económico; facilidad de transporte; simplicidad de 
montaje; etc.), siendo uno de los materiales de construcción más utilizados en EEUU, norte de 
Europa, etc. Su desuso progresivo en países como España, se debió - entre otras razones – al 
escaso conocimiento por parte de la comunidad científica, en cuanto a su complejo 
comportamiento – un material compuesto, heterogéneo y anisótropo – a la inexistencia de 
normas nacionales – hasta hace pocos años – que reglamentasen su diseño, que incentivasen 
el arquitecto a su utilización y que guiasen el proyectista – por medio de métodos racionales – 
a su consideración como una solución portante de una estructura. De hecho, los primeros 
modelos numéricos, que permitirían su estudio por medio del método de los elementos finitos – 
a nivel macro – datan solamente de 15 años, siendo todavía escasos los estudios efectuados al 
respecto; lo que demuestra el atraso tecnológico que este material vivió, comparado con otros 
como el hormigón o el acero. 
  En la misma línea, los asentamientos de apoyo son un campo del conocimiento bien 
“abierto”, donde reinan sobre todo las hipótesis – mayoritariamente discordantes - de diversos 
autores que se propusieron estudiar - en las últimas décadas - las causas y los efectos que  
éstos últimos inducirían en las estructuras. 
 El presente trabajo – integrado en el proyecto de investigación SUBTIS (Estudio de la 
sensibilidad de las construcciones urbanas existentes a los asentamientos producidos por la 
tunelación) de la Universidad Politécnica de Cataluña – tiene como objetivo principal, el análisis 
numérico del comportamiento de una estructura real de obra de fábrica – dos pórticos portantes 
de un edificio real – dañados estructuralmente, debido a asentamientos de apoyos producidos 
accidentalmente durante la excavación de un túnel. 
 Para tal, se lleva a cabo, en una primera instancia, un análisis de las lesiones presentes en 
el edificio estudiado, tratando de relacionar su tipología, con los asentamientos de apoyo 
sufridos por el mismo. Seguidamente se concretiza un estudio de macro-modelos numéricos, 
susceptibles de ser utilizados en la modelación de grandes estructuras de obra de fábrica, 
comprobando su rendimiento y fiabilidad con un ensayo experimental – de un pequeño muro - 
documentado en la bibliografía. 
 La validación de uno de los macro-modelos estudiados anteriormente, conducirá a su 
utilización en un análisis numérico – lineal y no lineal - de dos de los pórticos portantes del 
edificio, lo que permitirá concluir sobre: 1) la necesidad de ejecución de cada uno de los dos 
análisis posibles – lineal o no lineal – para la obtención de una correcta representación del 
comportamiento de la estructura, antes y después de un asentamiento de sus apoyos; 2) la 
utilidad de cada uno de los análisis en la predicción de daños estructurales causados por 
asentamientos de apoyo; 3) la sensibilidad de los macro-modelos de obra de fábrica, en la 
predicción de daños estructurales, causados por asentamiento de apoyos, en grandes 
estructuras de obra de fábrica. 
 
Palabras clave: fábrica, asientos, apoyos, túneles, edificios, daños, modelos, análisis 
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 Abstract 
 In their respective fields, masonry and settlements in masonry structures are two of the 
subjects least studied in civil engineering. 
 
 Masonry is a thousand-year-old construction material that has many advantages when 
compared with concrete and steel - better acoustic and thermal isolation; better fire resistance; 
more esthetically pleasing; more economical; easier to transport; easier to assemble; etc. It is 
one of the most used construction materials in the United States, northern Europe, among other 
countries. Its progressive disuse in such countries as Spain can be attributed - among other 
reasons - to the limited knowledge of the technical community respect to the behavior of this 
compound, heterogeneous and anisotropic material. This progressive disuse can also be seen 
through the lack of code regulations for structural masonry. In fact, the first numerical models 
that permitted the study of masonry by means of the finite element method - at macro level - 
only date back 15 years. Studies on the detailed effect of settlements in masonry structures are 
scarce, pointing out the technological delay experienced by masonry compared with other 
materials such as concrete or steel. 
 
 In the same way, settlements of foundations is a field of knowledge that is rather open, 
where the prevailing hypotheses of various authors - most of whom conflict with others - have 
proposed to study the causes and effects that these theories have led to with these masonry 
structures in the last several decades. 
 
 The current study - integrated with the research project Study of the Sensitivity of Urban 
Buildings to Tunneling Induced Settlements (SUBTIS) of the Universitat Politècnica de 
Catalunya – Barcelona Tech - has as its main objective the numerical analysis of the behavior 
of an actual masonry building subjected to settlements induced by tunnel excavation. The 
availability of a survey of the damages on two structural frames of the building, allow the 
comparison of the numerical predictions with the real damages. 
 
 A previous study of the cracking pattern was performed to deduce the settlements profile. 
 
 Then, a study on the capacity of the numerical macro-models to deal with large masonry 
structures was performed. To that purpose, the simulation of an experimental test from the 
literature was employed. 
 
 Linear and non linear analysis of the two frames of the building are performed, providing the 
following conclusions: 1) results produced by the linear analysis are good for the building 
subjected to loads in service, but non-linear analysis is required when subjected to settlements; 
2) the capacity of each of the analyses for predicting the damages caused by settlements; 3) 
the sensitivity of the masonry macro-models for predicting structural damages caused by 
settlements in large masonry structures. 
 
Keywords: masonry, settlements, foundations, tunnels, buildings, damage, models, analysis     
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Capítulo 1 
Introducción y objetivos 
1.1 Antecedentes 
 La obra de fábrica estructural y los asentamientos de apoyo son dos de los temas – en sus 
respectivos  campos - menos estudiados en la ingeniería civil. 
 Sin embargo, la obra de fábrica es el material de construcción más antiguo de la historia y 
uno de los más utilizados en países como EEUU, Inglaterra, Canadá, Brasil, etc. Las primeras 
construcciones erigidas con este material datan del año 9000 A.C. A pesar de poseer diversas 
ventajas en relación a los demás materiales de construcción - mejor aislamiento térmico y 
acústico; mayor resistencia al fuego; económicamente competitivo para pequeñas estructuras; 
más estético; etc. -  la consolidación del hormigón armado y del acero – a principios del siglo 
XX - como alternativas creíbles en la construcción, contribuyó al desuso progresivo de la obra 
de fábrica – sobre todo en el sur de Europa - y dictó su menosprecio en la época áurea de la 
investigación, desarrollada en el último siglo. Adicionalmente,  únicamente con la aparición de 
potentes medios informáticos - disponibles a partir de la segunda mitad del siglo XX – y un 
interés cada vez mayor por el patrimonio arquitectónico construido, fue posible desarrollar las 
modernas teorías de rotura de este material, que posee un comportamiento estructural 
infinitamente más complejo – dada su heterogeneidad compuesta, anisotropía, etc. – que los 
materiales de construcción convencionales - hormigón armado y acero – que son globalmente 
isótropos y homogéneos. 
 El análisis numérico de grandes estructuras de obra de fábrica únicamente se ha sido 
posible desde hace quince años, con el desarrollo de algunos modelos numéricos  adaptados 
al estudio de grandes estructuras (macro-modelos). No obstante la contrastación del 
comportamiento de estos modelos en estructuras reales, es por ahora muy escaso. 
 En el campo de los asentamientos de apoyo, a pesar de las importantes patologías 
estructurales causadas por este tipo de acciones a lo largo de la historia - en estructuras tan 
singulares como la torre de Pisa, la Catedral de la ciudad del México u otras – el reducido 
número de casos documentados - por edificio construido –, dificultan su estudio y contribuyen 
al conocimiento limitado, por parte de la comunidad científica, de sus causas y efectos. En las 
últimas décadas, algunos autores se propusieron estudiar los efectos que sufriría una 
estructura cuando es sometida a asientos diferenciales y a establecer algunos umbrales de 
alerta/alarma, basados en parámetros de deformación. Sin embargo las diferentes 
conclusiones – discordantes – a que llegaron, demuestran lo poco que se conoce sobre esta 
materia.  
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1.2 Motivo del estudio 
 La presente tesis de máster, está integrada en el proyecto de investigación SUBTIS 
(Estudio de la sensibilidad de las construcciones urbanas existentes a los asentamientos 
producidos por tunelación), coordenada por el Profesor Dr. Climent Molins, de la Universidad 
Politécnica de Cataluña.  
 Este proyecto de investigación tiene como objetivo la producción de una herramienta de 
predicción de los efectos de los asentamientos superficiales previstos por la tunelación sobre 
las construcciones existentes, teniendo en cuenta la realidad constructiva de las ciudades 
españolas. La concretización de este proyecto, permitirá facilitar la toma de decisiones, tanto 
durante las tareas de planificación (decisión sobre el trazado) como durante la construcción, 
mediante la definición de los asientos umbrales de alerta y alarma para los distintos edificios y 
finalmente, predecir los daños. 
 Para su concretización, se desarrollarían diversas tareas, entre las cuales, la elaboración 
de modelos numéricos capaces de simular el comportamiento de los edificios. 
 La presente tesina contribuye en este último proyecto, analizando los modelos numéricos 
existentes y susceptibles de ser utilizados en la obra de fábrica, evaluando su comportamiento 
y  sensibilidad en la previsión de daños de estructuras reales - de obra de fábrica - de grandes 
dimensiones. A pesar de existir - desde hace algunos años - algunos modelos numéricos 
susceptibles de ser utilizados en esta función, no se conocen - a día de hoy - estudios que 
comprueben su fiabilidad y/o sensibilidad en el análisis del comportamiento estructural y en la 
predicción de los daños producidos por asentamientos de apoyo, en estructuras reales. 
1.3 Objetivos generales 
 Con este trabajo se pretende:  
- Profundizar los conocimientos de la obra de fábrica como material estructural. 
- Contribuir al conocimiento general y al empleo de este material como solución estructural. 
- Estudiar el dominio de los asentamientos de apoyos producidos por la excavación de 
túneles y las patologías estructurales asociadas. 
- Familiarizarse con programas avanzados de cálculo estructural, por elementos finitos. 
- Contribuir a la investigación de herramientas que pretendan predecir los efectos 
estructurales causados por asentamientos superficiales en el terreno de cimentación. 
1.4 Objetivos específicos 
 Los objetivos específicos atribuidos a este trabajo son: 
 
- Estudiar los modelos numéricos existentes y susceptibles de ser utilizados en la 
modelación de grandes estructuras de obra de fábrica. 
- Comprobar la fiabilidad de estos últimos modelos, en la representación del comportamiento 
estructural de paredes de obra de fábrica, previamente ensayadas en laboratorio; 
basándose en ensayos, disponibles en la bibliografía. 
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- Evaluar los distintos análisis numéricos posibles –análisis lineal y análisis no lineal - en la 
representación del comportamiento estructural de un edificio, así como su utilidad en la 
predicción de daños estructurales. 
- Evaluar la sensibilidad del modelo numérico de obra de fábrica anteriormente  comprobado 
en pequeñas estructuras, en la predicción de daños estructurales producidos por 
asentamientos de apoyos en grandes estructuras. Para tal, se  utiliza un edificio de obra de 
fábrica existente y con daños estructurales documentados - causados por asentamientos 
de apoyos - sirviéndose de este último, como elemento comparativo a los resultados 
numéricos.   
1.5 Metodología y desarrollo del trabajo 
 La presente tesis de máster está dividida en seis capítulos. A continuación se resume el 
contenido presente en cada uno de ellos y la metodología adoptada para su elaboración. 
   
 En el capítulo 1 – Introducción y objetivos – se introduce la temática de la tesina y se 
definen los objetivos esperados con su realización. 
 
 En el capítulo 2 – Estado del conocimiento – se repasa la bibliografía relacionada con los 
temas estudiados en esta tesis: la obra de fábrica; los asientos de apoyo; la ingeniería de 
cimentaciones (por su íntima relación con los asentamientos de apoyo). 
 
 En el capítulo 3 – Descripción del edificio y análisis de sus lesiones – se relata lo sucedido 
con el edificio analizado en el capítulo 5 y se describe su estructura y la tipología de sus 
lesiones, tratando de relacionar estas últimas, con los asentamientos de apoyo sufridos por 
este edificio. Para el análisis de sus lesiones, se recurre al conocimiento existente y redactado 
en el capítulo 2. 
 
 En el capítulo 4 – Estudio y comprobación de macro-modelos de obra de fábrica – se 
analizan algunos modelos numéricos susceptibles de ser utilizados en la modelación de 
grandes estructuras de obra de fábrica y se comprueba su comportamiento – después de 
calibrarlos - frente a un ensayo experimental documentado. Esta comprobación se realizará 
utilizando un programa avanzado de cálculo estructural a los elementos finitos – TNO Diana – 
que permite la elaboración de análisis no lineales. Esta comprobación permitirá elegir el macro-
modelo numérico más adecuado a la modelación de la obra de fábrica, validando su utilización 
posterior en el análisis numérico del edificio, en el capítulo 5. 
 
 En el capítulo 5 – Análisis numérico del edificio -  se modelan numéricamente dos pórticos 
portantes representativos del edificio. Seguidamente se analizan suponiendo un 
comportamiento lineal y no lineal de los materiales, frente a sus acciones “permanentes” y 
frente a una combinación de estas últimas con una acción “accidental” de asentamiento del 
terreno, representada por un perfil de desplazamientos de sus apoyos verticales, estimado en 
el mismo capítulo. 
 Los resultados de estos análisis deberán permitir concluir sobre los dos últimos objetivos 
específicos descritos anteriormente. Para su desarrollo se utiliza una vez más el programa de 
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cálculo “TNO Diana” y las informaciones disponibles en un listado de daños del edificio, 
elaborado por la empresa COTCA en el año de 2005. 
 
 En el capítulo 6 – Conclusiones – se presentan las conclusiones – generales y específicas 
– obtenidas con la realización este trabajo y se sugieren las principales líneas de investigación 
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Capítulo 2 
Estado del conocimiento 
 La presente sección aborda resumidamente, el estado del conocimiento, relativo a los tres 
dominios implicados en el desarrollo de esta tesina: la obra de fábrica; los asentamientos de 
apoyo; la ingeniera de cimentaciones (por su relación con los asentamientos de apoyo).  
 
2.1 Obra de Fábrica  
2.1.1. INTRODUCCIÓN Y EVOLUCIÓN HISTÓRICA 
 La construcción en obra de fábrica es una técnica tan antigua como el origen de las 
primeras civilizaciones humanas (9000 A.C. a 7000 A.C) y es el testigo de la evolución de la 
arquitectura hasta los días de hoy. Las primeras habitaciones permanentes construidas en obra 
de fábrica (con unidades de piedra empiladas sin ligante), fueron encontradas en el lago 
Hullen, en Israel y datan de 9000 A.C. a 8000 A.C. También otros legados sobrevivieron al 
paso del tiempo, como las ciudades de Çatal-Hüyük (Turquía, 6500 A.C.), las pirámides del 
Egipto (2675 A.C.), toda la arquitectura romana y romanesca (viaductos, acueductos,  templos, 
coliseos, iglesias, palacios, etc.; Europa 0 a 1200 D.C.). No obstante, es apenas en el periódico 
Gótico (1200 D.C. a 1660 D.C.) que el arte de tallar la piedra, alcanza todo su esplendor. Las 
catedrales góticas innovaron con sus magníficos esqueletos de columnas, contrafuertes, 
paredes, arcos y bóvedas. Las paredes limitan la estructura pero ya no la  soportan, pudiendo 
de este modo abrir grandes ventanales. 
 Hoy en día, la piedra tiene otras funciones, dado que el coste de su extracción, transporte y 
colocación, la tornó prohibitiva para aplicaciones estructurales. Es utilizada generalmente  
apenas para fines de en revestimientos. Este cambio de material fue motivado por la necesidad 
de encontrar en la naturaleza un material abundante, fácil de confeccionar, transportar y 
manipular, siendo a la vez resistente y económico; como se reveló la fábrica de argila cocida. 
El origen de nuevas técnicas e industrias en la producción masiva de ladrillos de fábrica, en los 
mediados del siglo XIX, confirmaba la verdadera importancia que se le otorgaba a este material 
en esa época; sin embargo existen registros de producción de fábrica desde la época egipcia 
(1300 A.C.), siendo su empleo generalizado en la construcción a partir del imperio romano (500 
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A.C. a 300 A.C.). Los inúmeros colapsos de estructuras de obra de fábrica, como los ocurridos 
en los grandes terremotos de Lisboa (1755), de San Francisco (1906), Messina (1908) y Tokio 
(1923) pusieron al desnudo la fragilidad de este material, ante acciones sísmicas. 
 Fue así que a finales del siglo XIX, con la revolución industrial y la producción en serie de 
vigas y pilares en hierro fundido - que permitían construir estructuras más flexibles y más altas 
y sustituían la necesidad de grandes paredes resistentes - que empezó el verdadero declive de 
la obra de fábrica como material estructural. La introducción de reglamentos en Alemania, 
Francia y Gran Bretaña para estructuras de hormigón armado (un material durable, resistente, 
moldeable y económico), fue el último ataque que relegó la obra de fábrica estructural para un 
lugar de poquísimo destaque, en los países más desarrollados. 
 Por esa razón, por ser un material muy variable en su confección (dificultando la 
determinación segura de sus propiedades mecánicas) y por no haber hasta hace poco tiempo,  
claras normas reglamentarias para su diseño, la obra de fábrica se ha vuelto al día de hoy, en 
el material menos estudiado y menos conocido a nivel de comportamiento, en el mundo de la 
construcción; pese a ser el material más antiguo y poseer diversas ventajas, como:  la facilidad 
de fabricación y de moldeado; la economía; el transporte; el aislamiento térmico y acústico 
(mejor que cualquier otro material); la mayor resistencia al fuego y finalmente el aspecto 
estético. 
 A continuación se caracterizara la obra de fábrica estructural, se presentan sus 
componentes, se analizan sus comportamientos y propiedades mecánicos y se termina con 
algunas referencias sobre su análisis numérico.  
2.1.2. CONCEPTO ESTRUCTURAL BÁSICO 
 El principal concepto estructural, cuando se habla de obra de fábrica resistente como  un 
proceso constructivo en el montaje de una estructura, es la transmisión de esfuerzos a través 
de tensiones de compresión. 
 Este sistema constructivo estaba formado en la antigüedad por el simple apilamiento de las 
unidades (ladrillos de barro u hormigón o piedras), componiendo de esta forma, los paneles de 
obra de fábrica. Para vencer sus limitadas luces, se utilizaban vigas de madera o piedra. 
 En la actualidad y con las nuevas técnicas de refuerzo existentes - como la aplicación de 
“hormigón de relleno” y armadura - se puede admitir la presencia de ciertas tensiones de 
tracción, siempre que estas se encuentren bien localizadas y no sean demasiado elevadas. De 
otra manera, la estructura se puede volver técnicamente difícil y económicamente inviable. 
2.1.3. CARACTERIZACIÓN ESTRUCTURAL DE LA OBRA DE FÁBRICA 
 La obra de fábrica estructural es un componente continuo vertical, rectilíneo o curvilíneo, 
constituido por la solidarización de un ligante (mortero), con un conjunto de elementos 
resistentes (unidades de fábrica), pudiendo o no integrar, elementos de refuerzo de otra 
naturaleza (barras de acero u otros). 
 La obra de fábrica estructural está proyectada para recibir otras acciones, además de su 
peso propio y sus elementos suelen ser paredes de carga en dos direcciones, bien portantes 
(paredes resistentes) en los que se sustentan los forjados, o bien de arriostramiento (paredes 
riostra) con forjados solidarios mediante encadenados resistentes a la tracción, a la flexión y al 
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cortante (normalmente de hormigón armado), monolíticos, sea a partir de una losa de hormigón 
in situ o de otro procedimiento que tenga los mismos efectos. 
 Actualmente, su dimensionamiento está basado en métodos racionales que se encuentran 
expresados en diferentes normativas como el EC-6, el CTE y el EC-8.  
 Cuanto a su técnica constructiva, la obra de fábrica estructural está clasificada en: 
 
a) Obra de fábrica estructural no armada 
 
 Ejecutada con unidades apiladas con mortero, pudiendo o no, contener armaduras, aunque 
éstas tienen una función exclusivamente de construcción o de amarradura. 
 
b) Obra de fábrica estructural armada 
 
 Ejecutada con unidades apiladas con morteros, conteniendo armaduras envueltas en 
hormigón o mortero, en algunas zonas predefinidas, con el objetivo de absorber los esfuerzos 
calculados (principalmente de tracción), formando así, un conjunto resistente solidario. 
 
c) Obra de fábrica estructural confinada 
 
 Obra de fábrica solidarizada a elementos de hormigón armado o de obra de fábrica armada 
en sus cuatro lados, siendo estos últimos no concebidos para funcionaren como una estructura 
porticada.  
 Estas paredes, juntamente con las paredes de obra de fábrica armada, han demostrado un 
excelente comportamiento frente a las acciones sísmicas. 
 
d) Obra de fábrica estructural pretensada 
 
 Aquella donde hayan sido adicionadas intencionalmente armaduras activas, con la finalidad 
de reducir o eliminar esfuerzos de tracción. 
 Según Parkesian (2002), la utilización de este tipo de obra de fábrica es justificable, cuando 
se tiene paredes sometidas a importantes esfuerzos laterales – tales como muros de 
contención, reservatorios de agua, silos, paredes sujetas a impactos accidentales, paneles 
prefabricados, y coberturas – donde la obra de fábrica armada llega a costes más importantes 
o incluso a ser técnicamente inviable. 
2.1.4. COMPONENTES DE LA OBRA DE FÁBRICA 
2.1.4.1 Unidades 
 Las unidades o piezas, son los componentes básicos de la obra de fábrica. Tienen como 
principal función la resistencia a los esfuerzos de compresión y son los máximos responsables 
por el aislamiento acústico y térmico de la pared. 
 
 Las unidades se pueden clasificar según su forma, material, función estructural, 
geometría y propiedades mecánicas. 
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 Cuanto a su forma pueden ser: maciza; perforada; aligerada; hueca; según el porcentaje de 


















 En lo que respecta el material, el EC-6, reconoce las unidades de: hormigón; cerámicas; 
sílico-calcarías; hormigón celular autoclavado; piedra artificial o natural (figura 2). 
 Las unidades de hormigón, se fabrican con cemento portland normalizado, agregados 
(arena, argila expandida u otros) y agua. Son usualmente utilizados en paredes con menos 
exigencias térmicas y acústicas, siendo su coste unitario generalmente más bajo que las 
demás unidades. 
 Las piezas de cerámica se fabrican con argila confinada (por extrusión o prensaje) y 
poseen una superficie más lisa y estética que las unidades de hormigón; permitiendo de esta 
forma reducir en las cantidades de revestimiento. 
 Las unidades sílico-calcarías son una mescla de cal, agregados finos de naturaleza 
predominantemente cuarzosa y agua; poseen una elevada resistencia a la compresión. 
 Por último, las unidades de hormigón autoclavado, son una mescla de materiales calcáreos 
(cemento, cal o ambos), materiales sílicos y agua, siendo curado con vapor a alta presión y 
temperatura.  Es un buen aislante térmico y acústico, con buena resistencia al fuego. Poseen 









Figura 1 – Representación esquemática de algunos tipos de obra de fábrica cerámicos: (a) maciza, (b) 
perforada, (c) aligerada, (d) hueca 
Figura 2 – Tipos de unidades de fábrica: a) hormigón; b) cerámica; c) sílico-calcáreo; d; d) hormigón 
celular autoclavado 
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Estructuralmente las unidades se pueden dividir en dos grupos funcionales: el grupo de las 
unidades de división y el grupo de las unidades estructurales. 
 
 Las unidades de división apenas soportan su peso propio y pequeñas cargas de ocupación. 
Para esta función, se suelen utilizar las unidades cerámicas y perforadas horizontalmente.  
Presentan un comportamiento de ruptura brusco y normalmente bajas resistencias a la 
compresión. 
 Las unidades con función estructural, deben suportar – además de su peso propio - cargas 
verticales importantes. Se recomiendan las unidades perforadas verticalmente, que además de 
poseer mayores resistencias mecánicas, también facilitan el pasaje de las instalaciones en su 
interior. 
  
 La geometría de las unidades de obra de fábrica se encuentra regulada,  en la mayoría de 
las normas nacionales e internacionales, como por ejemplo el PIET (1971), la NBE FL-90 
(1990), el CTE-DB-SE F (2007) y la EN 771, adoptada por el EC-6. La proporción entre las tres 
dimensiones es muy variable y depende sobre todo del tipo de ladrillo y de su utilización final.  
Es típico encontrar que la mayor dimensión en la dirección paralela a las juntas horizontales 















 Las propiedades mecánicas de las unidades dependen fundamentalmente de su 
naturaleza, pero también, en el caso de construcciones históricas, de la acción del tiempo 
sobre ellas. Las propiedades mecánicas más importantes a efectos de análisis estructural son 
la densidad, el módulo de elasticidad longitudinal y la resistencia a compresión. Ésta ultima 
tiene una importancia adicional puesto que constituye un índice de su calidad y es utilizada 
para deducir otras propiedades mecánica para las cuales no se tienen ensayos aprobados para 
su determinación o su realización es demasiado elaborada, como sucede con el hormigón. La 
resistencia a flexotraccion suele ser directamente determinada. También, hay propiedades que 
a pesar de ser muy valiosas - especialmente en análisis no lineales - su determinación 
experimental es altamente laboriosa; como por ejemplo la deformación de pico, la deformación 
última, el módulo de Poisson, y las energías de fractura; razón por la cual no siempre son 
evaluadas en campañas experimentales. Esta realidad obliga a utilizar valores estimados para 
estos parametros (a encontrar en la bibliografia especializada) y a asumir la incertidumbre que 
este fenómeno conlleva. 
Figura 3 – Nomenclatura para las caras y dimensiones de las unidades (Martínez, 2003) 
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 Resistencia a compresión f b 
 
 La resistencia a compresión de los ladrillos depende fundamentalmente de su composicion 
y del proceso de cocido. Debido a la grande cuantidad de tipos y tamaños diferentes de 
unidades de obra de fábrica existentes en Europa y a las diferentes formas de ensayo, la 
resistencia a la compresión está normalizada según la forma de las unidades y las 
condicionantes del ensayo. La resistencia normalizada a compresión de las unidades  de obra 
de fábrica fb representa la resistencia a compresión de un cubo de 100mm de arresta, del 
material de la pieza en condiciones de seco al aire. Así, la resistencia a compresión de 
cualquier unidad de obra de fábrica f b se puede obtener a través de la expresión 2.1 
 
௕݂ = ݉௖ × (ݒ݈ܽ݋ݎ ݈݀݁ܿܽݎܽ݀݋ ݀݁ ݎ݁ݏ݅ݏݐ݁݊ܿ݅ܽ ܽ ܿ݋݉݌ݎ݁ݏ݅݋݊ ݌݋ݎ ݈݁ ݂ܾܽݎ݅ܿܽ݊ݐ݁) ×  ߜ         (2.1) 
 
 Siendo mc el factor de ajuste en función de la humidad y ߜ el factor de forma. El factor de 
ajuste mc toma el valor 1.0 para condiciones secas y 1.2 para condiciones húmidas. El factor de 
forma varía entre 0.65 y 1.55, según las dimensiones de la pieza y lo estipulado en el anejo A 
de la EN 771. 
 Las resistencias mínimas para las unidades cerámicas horizontales (división) suelen 
empezar a partir de 1,5MPa y para las unidades cerámicas verticales (estructurales) en 
3,0MPa. En las unidades de hormigón se encuentran valores mínimos de 2,0MPa para las 
unidades de división y de 4,5MPa para las unidades estructurales. Las unidades de clinker 
presentan mínimos de resistencia de 30 MPa (UCI, 1995) 
 
 Resistencia a tracción y flexotracción 
 
 Métodos empíricos establecen el valor aproximado de la resistencia a la tracción de una 
unidad de obra de fábrica como el 5 a 10% de su valor característico a la compresión. A falta 
de normativa sobre el asunto, también es frecuente determinarlo a través del ensayo de 
flexotracción, utilizando al efecto, la expresión 2.2 propuesta para el hormigón, en la normativa 
española EHE-08. 
 




బ,ళ                 (2.2) 
  
 Donde h es el canto de la proveta ensayada, en mm. 
 
 Módulo de deformación longitudinal Eb  
 
 La deformación de la obra de fábrica como material compuesto viene en gran medida 
determinada por el mortero, ya que este es el material menos rígido. Sin embargo, es 
interesante conocer el módulo de deformación de las unidades porque cuando éste se 
relaciona con el correspondiente del mortero, permite estimar satisfactoriamente el módulo de 
deformación de la obra de fábrica, como material compuesto. 
 Segun diversos autores, para las unidades pétreas macizas, este valor puede estar entre 
un mínimo de 7,3GPa para una piedra calcaria, (Estudio CEBTP, 1990) y un máximo de 
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100GPa para una piedra granitica (UIC, 1995). Para las unidades cerámicas estos parametros 
varian aproximadamente entre un mínimo de 5,5GPa (Domede, 2006) y un máximo de 20GPa 
(Lee, 1998). 
 
 Coeficiente de Poisson νb 
 
 El coeficiente de Poisson influye en la deformabilidad relativa de la obra de fábrica y toma 
tipicamente valores entre 0,20 (CEBTP, 1990) y 0,25 (Domede, 2006) para las piedras y 0,08 
(Domede, 2006) a 0,15 para los ladrillos (Lee, 1998). 
 
 Peso específico, γ 
 
 El peso específico determina en el analisis estructural, la mayoria de las cargas verticales 
permanentes. Esta cuantifación varia habitualmente entre los 11KN/m3 para las unidades 
cerámicas y los 29KN/m3 para las unidades pétreas (UCI, 1995). 
2.1.4.2 Mortero 
 El mortero es el ligante de la obra de fábrica y tiene como principales funciones: la 
regularización del asiento de las unidades y la consecuente buena repartición de las cargas; la 
colaboración en la conducción de los esfuerzos horizontales hasta la cimentación; el relleno de 
las juntas para impedir el paso de las intemperies; la absorción de pequeñas deformaciones. 
 Este material es una mescla de: cemento o cal hidráulica (ligante); áridos finos (arena) y 
agua; es el elemento más débil de la obra de fábrica, el menos rígido y el principal responsable 
por la deformación instantánea y diferida de la obra de fábrica. A él, también se le debe la 
deformación por retracción de secado que experimenta la obra de fábrica. 
 El mortero puede ser especificado a través de su resistencia a la compresión y de las 
proporciones de sus constituyentes. Clasificándolo por su resistencia a compresión, ésta debe 
venir expresa en MPa y seguida de la letra M. En la tabla se explicitan los trazos y respectiva 
clasificación del mortero, de acuerdo con la EN 998-2. 
 
Proporción de los constituyentes Resistencia a 
compresión 
(MPa) 
Clase del EC-6 
cemento: cal:  arena cemento: arena 
cemento: arena con 
plastificante 
1 : ¼ : 3   12 M12 
1 : ½ : 41 2ൗ  1 : 2½ a 3½  1 : 3 a 4 6 M6 
1 : 1 : 6 1 : 4 a 5 1 : 5 a 6 4 M4 
1 : 2 : 9 1 : 5½ a 6½  1 : 7 a 8 2 M2 
Tabla 2 – Relación entre los trazos del mortero y su resistencia (EC-6) 
 En general, el mortero deberá ser de clase M2 o superior para obra de fábrica simple, de 
clase M4 o superior para obra de fábrica con armadura en las juntas y de clase M6 o superior 
para obra de fábrica con armadura vertical u obra de fábrica pretensada. 
 Su peso específico es generalmente igual a 20KN/m3 y su módulo de deformación está 
indicado por el UIC (1995), en la tabla 3 
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Tipo de mortero Em (MPa) Em / fm 
De cal aérea 400 a 1000 2000 
De cal hidráulica 1000 a 2000 2000 a 1000 
De cemento y cal 2000 a 6000 1000 a 750 
De cemento 6000 a 10000 750 a 650 
Tabla 3 – Módulos de deformación para diferentes morteros, UIC (1995) 
 El Coeficiente de Poisson de este material depende de su estado de tensión y suele 
determinarse en ensayos uniaxiales, pudiéndose tomar su valor de referencia igual a 0,20. 
2.1.4.3 Interfase 
 Algunos autores definen la interfase como un componente más de la obra de fábrica, por la 
grande importancia que le está otorgada en la adherencia entre el sustrato (unidades) y el 
mortero de asentamiento. Es una región situada entre la unidad y el mortero, que posee 
características distintas de los demás componentes y es allí donde se desarrollan los mayores 
esfuerzos de tracción y cortante. La naturaleza de la adherencia entre la unidad y el mortero es 
esencialmente mecánica. Siendo la hidratación menor en la interfase que en el centro de la 
camada de mortero - debido a la succión del sustrato - se genera en esa zona una región de 
baja resistencia, potencialmente favorable al aparecimiento de fisuras. Este enlace es a 
menudo el componente más débil de la obra de fábrica y es el que limita el comportamiento no 
lineal de las juntas, que está controlado por el comportamiento de esta región. 
 Estos elementos presentan 2 modos principales de fallo. Uno por tracción y otro por 
cortante. Estos fallos son comentados en los ensayos de Pluijm (1992,1993), en las secciones 
2.1.6.3 y 2.1.6.4 
2.1.4.4 Hormigón de relleno 
 El hormigón de relleno es un micro hormigón bastante fluido que debe ser confeccionado 
según la EN 206. Tiene como principales funciones: el relleno de los vacios de las unidades, a 
fin de aumentar su sección transversal y en consecuencia su resistencia a compresión, siempre 
que esta no es suficiente; asegurar la adherencia entre la obra de fábrica y la armadura, 
cuando ésta está presente. 
 De acuerdo con el EC-6, la clase mínima de resistencia es un C12/15, pudiendo utilizarse, 
siempre que no se efectúen ensayos, los valores característicos de resistencia a compresión y 
corte de la tabla 4, para las siguientes clases de hormigón. 
  
Tipo de hormigón C12/15 C16/20 C20/25 C25/30 o mayor 
fck (MPa) 12 16 20 25 
fcvk (MPa) 0,27 0,33 0,39 0,45 
Tabla 4 – Resistencias a compresión y cortante características del hormigón de relleno (EC-6) 
 El tamaño máximo del árido no será mayor que 10 mm cuando el hormigón rellene huecos 
de dimensión no menor que 50 mm, o cuando el recubrimiento de las armaduras esté entre 15 
y 25 mm. No será mayor que 20 mm cuando el hormigón rellene huecos de dimensión no 
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menor que 100 mm o cuando el recubrimiento de la armadura no sea menor que 25 mm. La 
clase S3 del ensayo de Slump suele ser suficiente para la mayoria de los casos reales. 
2.1.4.5 Armaduras 
 Las armaduras son utilizadas en situaciones bien específicas; cuando se desarrollan 
tensiones de tracción, o en menor intensidad, para aumentar la capacidad de carga de la 
pared. También pueden ser utilizadas en la rehabilitación de paredes, como armadura de 
refuerzo en revestimientos resistentes. 
 Estas armaduras deben satisfacer la EN 10088 para las barras de refuerzo y la EN 845-3  
para la armadura de las juntas y su módulo de elasticidad se considerará igual a 200GPa. 
2.1.5. COMPORTAMIENTO DE LA OBRA DE FÁBRICA COMO MATERIAL 
COMPUESTO 
2.1.5.1 Introducción 
 La mayoría de las estructuras de obra de fábrica, están sometidas a esfuerzos 
predominantemente de compresión (bóvedas, pilas, paredes, torres, etc.). Por ello se debe 
prestar especial atención al mecanismo de rotura bajo este tipo de solicitación y, por lo tanto, al 
valor de la resistencia a compresión de la obra de fábrica. 
 La resistencia a compresión, es el parámetro más importante de la obra de fábrica y aquél 
que permite deducir muchas otras propiedades que están a él asociadas. Por esa razón, en 
este subcapítulo se presentará un método empírico-experimental, que permite estimar esa 
resistencia. Además, se hará un resumen general del comportamiento de la obra de fábrica 
bajo los demás estados de tensión posibles, como la tracción uniaxial, el corte y la tensión 
biaxial (en el plano del muro). 
2.1.5.2 Comportamiento bajo cargas de compresión uniaxial 
 La rotura de la obra de fábrica bajo esfuerzos de compresión, está  directamente 
relacionada con la interacción que se produce entre la unidad y el ligante (mortero) y con las 
diferentes propiedades elásticas de estos materiales. Bajo un estado de compresión 
perpendicular a las juntas horizontales y siendo la unidad bastante más rígida que el mortero, 
se obtiene: un estado de compresión triaxial en el mortero y un estado de compresión vertical 








 Figura 4 – Estado tensional en la unidad y en el mortero, cuando sometida la fabrica a un estado de 
compresión (Martínez, 2003) 
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 Por equilibrio y compatibilidad, referente al ilustrado en la figura 4, se deduce: 
  
ߪ௭௕ = ߪ௭௠ = ߪ                    (2.3) 
ߪ௫௕ = ߙߪ௫௠                     (2.4) 
ߪ௬௕ = ߙߪ௬௠                     (2.5) 
ߝ௫௕ = ߝ௫௠                     (2.6) 
ߝ௬௕ = ߝ௬௠                     (2.7) 
ߪ௫௕ = ߪ௬௕                     (2.8) 
ߪ௫௠ = ߪ௬௠                     (2.9) 
 
 Siendo α la relación entre las alturas del mortero (hm) y de la unidad (hb).  
  
 De estas expresiones se deduce que la resistencia de la obra de fábrica, viene en gran 
medida condicionada por las relaciones geométricas (α) de sus elementos. Así, cuanto menor 
es α (altura de la junta dividida por la altura de la unidad), menores son las tracciones 
(desfavorables) en la pieza y mayores son las compresiones transversales (favorables) en el 
mortero, para la misma tensión aplicada. 
  
 Asimilada esta conclusión comúnmente aceptada, se han desarrollado diversas teorías 
sobre la condición crítica de tensiones-deformaciones que produce la rotura y sobre la 
trayectoria de tensiones en pieza y mortero, desde el inicio del proceso de carga hasta su 
rotura. En esta exposición, apenas se hará referencia al proceso empírico de Hendry y Khoo / 
Ohler (1986), que fue aquél que presentó las comprobaciones experimentales más 
satisfactorias. 
 
 Método empírico Hendry y Khoo / Ohler 
 
 Basándose en una campaña experimental, utilizando unidades con resistencia a 
compresión entre 30 y 90 MPa y apoyados por una primera propuesta lineal de Francis y 
Totaro (1971), Hendry y Khoo propusieran una envolvente de rotura para las piezas, de forma 
convexa hacia el interior, no lineal, relacionando el cargamento relativo a compresión con la 








                  (2.10) 
 
 Ohler (1986), basándose en experimentación existente, propuse una envolvente de rotura 
muy similar a la de Hendry y Khoo (2.11), dándole una representación trilineal (2.12), a fin de 








                  (2.11) 
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= ܽ − ܾ ቀఙೣ್
௙೟್
ቁ                   (2.12) 
 





















 Hendry y Khoo también estudiaron la resistencia a compresión del ligante (f‘m), con 2 trazos 
distintos de cemento, cal y áridos, en presencia de compresiones transversales (σxm). Se 
concluyó que la resistencia aumenta de forma no lineal y en mayor medida cuanto mayor es la 
resistencia uniaxial fm y el confinamiento σxm. Los autores propusieron una formula de ajuste 









                (2.13) 
 
 Sabiendo que  σxb = ασxm, (condición de equilibrio n° 2.4), se puede simplificar la ecuación 














= 1 + ݉ቀఙ೘
௙೘
ቁ                  (2.15) 
 
 Siendo m dependiente de fm y tomando los valores expresados en la tabla 5 
 
 
Figura 5 - Envolvente de rotura de Ohler y ajuste trilineal. En ordenadas la tensión de compresión actuante 
dividida por la resistencia a compresión de la unidad. En abscisas la tensión de tracción en la unidad 
dividida por su resistencia a tracción. Los puntos a la derecha de la envolvente son de ruptura (Martínez, 
2003) 
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fm (MPa) 31.6 21.4 15.4 6.4 
M 5.3 3.6 2.4 2.1 
Tabla 5 - Valores de m para distintas resistencias a compresión de mortero (Martínez, 2003) 










ቁ                  (2.16) 
 
 A continuación se representa la superficie de rotura del mortero, junto con la superficie de 
rotura de las unidades (figura 7). 
 
















Figura 6 - Resistencia del mortero en estado triaxial frente a la tensión de confinamiento. Los puntos 
representan los resultados experimentales, la linea continua el ajuste de Henry y Khoo y la discontinua el 
ajuste lineal de Ohler (Martínez, 2003) 
Figura 7 - Envolvente de rotura de unidades y mortero y trayectoria de tensiones hasta rotura (Martínez, 
2003) 
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 Según los autores, la rotura de la obra de fábrica acontece en la intersección de la 
superficie de rotura del mortero con la superficie de rotura de las unidades, siguiendo una  
trayectoria de tensiones siempre por debajo de la envolvente de rotura del mortero, hasta fallar 
en las unidades. 
 Esto se explica porque, es sabido que a medida que las compresiones aumentan en el 
mortero, cuando éstas se acercan a su resistencia máxima a compresión, el  Coeficiente de 
Poisson del mortero, sufre también él un aumento sustancial, lo que produce aún mayores 
compresiones laterales y consecuentemente mayores resistencias a compresión; debido al 
mayor efecto de confinamiento a que está sometido. Por eso, nunca se ha observado un fallo a 
compresión por pulverización del mortero. El mortero puede estar roto, pero mientras esté 
contenido por las piezas integras, la obra de fábrica mantiene su integridad hasta el 
hendimiento de las unidades. 
 De esta forma, se puede imponer que f=f’m=f’b y despejando σxb y f de (2.12) y (2.15), se 
obtiene el valor de la tracción de la pieza en el punto de rotura (2.17) y la resistencia de un 
prisma de obra de fábrica (2.18). Pilastras u obras de fábrica trabadas, suelen presentar un 






                  (2.17) 
 




                  (2.18) 
 
 Se concluye que la resistencia final a compresión de la obra de fábrica aumenta cuando se 
incrementan las resistencias a compresión y tracción de sus unidades y cuando disminuye la 
relación espesor de la junta a la altura de la unidad. 
 
 En la figura 9 se ilustra el ensayo RILEM,  típico en el análisis de la obra de fábrica bajo 
compresión perpendicular a las juntas horizontales, descrito por Weshe e Ilantzis (1980) y 
algunos resultados de comportamiento tensión-deformación, para diferentes valores de 















Figura 8 – Comportamiento uniaxial de la obra de fábrica bajo compresión normal a las juntas 
horizontales: (a) pilastra de unidades y mortero; (b) probeta para el ensayo RILEM;  (c) comportamiento 
tensión-deformación, experimental, para diferentes resistencias de morteros (Blinda et al, 1998) 
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 De acuerdo con las observaciones realizadas por Mann y Betzler (1994), inicialmente 
aparecen fisuras verticales en las unidades, a lo largo de la línea media del espécimen, 
continuando en una junta vertical. Para niveles superiores de deformación, se constatan fisuras 
verticales y ubicadas en la cara menor de la probeta, las cuales llevan al fallo por 
descarrilamiento (“splitting”) del prisma. 
 En la figura 8 (c), se puede observar que incrementos en la resistencia a compresión del 
mortero (fm0), conducen a un material compuesto más frágil y de acuerdo con Velmeltfoort 
(1997) el tamaño del prisma y sus condiciones de contorno también ejercen una clara influencia 
sobre la capacidad resistente y sobre el mecanismo de fisuración de la pared. 
2.1.5.3 Comportamiento bajo cargas de tracción uniaxial 
 El fallo de las paredes de obra de fábrica sometidas a esfuerzos de tracción uniaxial, viene 
definido en grande parte, por el tipo de unidades y mortero utilizados. 
 Bajo este tipo de esfuerzos, estas paredes fallan generalmente, en la interfase mortero-
unidad, puesto que ésta tiene una reducida resistencia a tracción y dicta casi siempre la 
resistencia última de estas estructuras. Sin embargo, cuando son empleados morteros de alta 
resistencia esta interfase sale reforzada y si adicionalmente se utilizan unidades con una baja 
resistencia a tracción, como es el caso de las unidades perforadas, el fallo puede ocurrir 
primero en las unidades, antes que en la interfase unidad-mortero (Galvez et al, 2000). 
También, bajo un nivel de precompresión alto, el fallo se puede producir primero en las 
unidades, dado que el cortante y los esfuerzos de compresión aplicados generan unas 
tensiones principales que alcanzan más rápidamente la resistencia a tracción de la unidad que 
al valor de la interfase unidad-mortero. 
  
 A fin de estudiar y cuantificar estos fenómenos, se presentan dos tipos de ensayos 
moderadamente consensuales en la comunidad científica. El ensayo de resistencia a tracción 
directa, para los paneles, de Backes (1985) y el ensayo de resistencia a flexión y tracción 
directa, de la interfase unidad-mortero, de “Jukes y Riddinton” (1998). 
  
 El ensayo de Backes (1985) consiste en someter una probeta de cuatro hiladas a tracción 
uniaxial directa, según la dirección paralela a las juntas horizontales (figura 9); obteniéndose 














Figura 9 - Ensayo de traccion uniaxial de Backes. (a) 
panel en curso de montaje; (b) panel antes del ensayo 
(Lourenço, 1996) 
Figura 10 – Curvas tensión-desplazamiento 
experimentales típicas, en tracción uniaxial. 
(a) fallo  en las juntas; (b) fallo en unidades 
y juntas (Lourenço, 1996) 
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 Como esta rotura acontece generalmente en la interfase, Jukes y Riddinton (1998) 
propusieron un ensayo, dividido en dos grupos, para determinar esta resistencia; uno por 











 Utilizando el ensayo a tracción directa de Jukes y Riddinton, Pluijm (1992) estudió el 
comportamiento a rotura de la interfase unidad-mortero de unidades macizas de arcilla  y 
silicato cálcico. Observó que las probetas fisuradas poseían un área de contacto más pequeña 
que el área de su sección transversal (figura 12) y concentrada en su interior. También 
determinó una envolvente exponencial (figura 13) para el reblandecimiento por tracción de la 
interfase, con una energía de fractura entre 0.005 a 0.02 (Nmm/mm2) y una resistencia a 
tracción entre 0.3 y 0.9 (N/mm2), de acuerdo con la combinación unidad-mortero. Esta energía 
de fractura está definida como la cantidad de energía necesaria para crear un área unitaria de 
una fisura a lo largo de la interfase unidad-mortero. La razón de que las probetas presenten un 
área de contacto más pequeña que su área de sección transversal, es debido al asentamiento 








     
 
   
 
2.1.5.4 Comportamiento bajo cargas de cortante 
 Los investigadores Mann y Muller (1982), establecieron que el fallo de las paredes 
solicitadas biaxialmente (combinación de compresión y corte), está gobernado por el 
comportamiento al cortante de las interfases de la obra de fábrica. También establecieron que 
Figura 11 - Ensayo de resistencia de la interfase de Jukes y Riddinton. (a) por tracción directa; (b) por 
flexión (Viviescas, 2009) 
Figura 12 - (a) Áreas netas de unión a tracción; (b) 
Extrapolación del área neta de las probetas para las 
paredes (Plujim, 1992) 
Figura 13 - Envolvente del diagrama 
experimental de tensión-desplazamiento 
de la fisura (Pluijm, 1992) 
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este comportamiento a cortante, es fuertemente influenciado por el nivel de compresiones 
normales, que se encuentren aplicadas sobre las juntas horizontales de estos elementos. 
 Para estudiar este fenómeno, varios tipos de ensayos han sido propuestos, siendo todos 
ellos de complicada ejecución, debido a la necesidad de reproducirse un estado de 
compresiones uniformes en las juntas horizontales, sin la presencia de esfuerzos de flexión 
significativos. 
 Los 2 ensayos más utilizados para este estudio, son el ensayo de corte directo “couplet”, 
compuesto por 2 unidades y una junta (figura 14a) y el ensayo a tripletes “triplets”, compuesto 
por 3 unidades y 2 juntas (figura 14b). El estudio descrito en EN1052-3 (1996), relativo a las 
diferentes configuraciones de ensayos a cortante, ha permitido concluir que el ensayo a 
tripletes es muy adecuado para reducir los esfuerzos de flexión a valores mínimos. 











 Pluijm (1993) realizó una larga campaña experimental, utilizando unidades macizas de 
arcilla y silicato de calcio, en el ensayo de corte directo. Analizando sus resultados (figura 15), 
concluyó que para iguales valores de cohesión (propios a cada material), cuanto mayor es el 
confinamiento impuesto a las unidades (a través de compresiones perpendiculares a las juntas 


















Figura 15 - Comportamiento típico al corte de las interfases unidad-mortero para unidades de argila. (a) 
envolvente de diagramas experimentales del comportamiento tensión-deformación para diferentes niveles 
de confinamiento; (b) Energía de fractura GfII para diferentes niveles de confinamiento. (Lourenço, 1996) 
Figura 14 - Ensayos establecidos para cargas de compresión y corte. (a) Corte directo; (b) Ensayo de un 
triplete (Viviescas, 2009) 
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 En paneles de obra de fábrica, Bosiljkov (1999) estudió el modo de rotura de estos 
elementos,  bajo cargas de cortante y de compresión centrada. Identificó 4 modos de rotura 
principales (Figura 16). 
 
A) Fisuración por flexión. No supone la rotura, excepto para niveles muy bajos de 
precompresión. 
B) Fisuración diagonal por cortante. Este sí, suele llevar asociado el colapso del elemento. 
C) Aplastamiento local. Está asociado a la fisuración diagonal, conduciendo a un fallo súbito. 
D) Deslizamiento por las juntas horizontales. Supone el colapso del elemento si el nivel de 


















 Bosiljkov, también  reconoce otros 4 modos de fallo para ensayos diagonales, asociados a 
compresión y corte, ilustrados en la Figura 17. 
 
a) Fallo por deslizamiento en las juntas horizontales. 
b) Hendimiento por compresión. 
c) Fallo en las juntas, con una diagonal combinada. 










Figura 16 - Modos de rotura en compresión y corte (Bosiljkov, 1999) 
Figura 17 - Modos de rotura en ensayos diagonales, combinando compresión y cortante (Bosiljkov, 1999) 
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2.1.5.5 Comportamiento bajo cargas biaxiales 
 Una gran parte de las estructuras de obra de fábrica, están sujetas a un estado de tensión 
biaxial en su plano, provocados muchas veces por esfuerzos de flexo-compresión y corte en su 
plano. Son ejemplo de esta situación, todos los muros portantes que en estado de compresión 
vertical, deben transmitir en su plano, esfuerzos horizontales importantes, ya sean de 
naturaleza sísmica, de viento, etc. 
 El comportamiento de la obra de fábrica, bajo estados de carga biaxiales no puede ser 
descrito a partir de los modelos constitutivos de su comportamiento uniaxial. Esto se debe a la 
anisotropía que este material presenta, sobre todo cuando las unidades de fábrica no son 
macizas ni provenientes del hormigón. Así el estado tensional de estos elementos, bajo estas 
condiciones de carga, apenas puede ser definido; bien por sus tensiones principales y el 
ángulo que éstas forman con respecto al plano de los tendeles θ;  bien por las tensiones 
















 En este estado tensional, la determinación del valor de las resistencias, de los mecanismos 
de rotura, del análisis de los estados biaxiales, así como todo lo que está contemplado en las 
normativas, se realiza a partir del estudio en agotamiento, de la junta o de la pieza, ante 
combinaciones de tensiones tangenciales y normales, en su plano. 
  
 Los mecanismos de rotura conocidos, vienen de la observación e interpretación de los 
resultados de las campañas de ensayos realizados hasta la fecha y de algunos modelos 
numéricos donde se ha estudiado este fenómeno. 
 Desafortunadamente se han realizado bastante menos ensayos biaxiales que uniaxiales, 
dado su alto coste y complejidades de ejecución y análisis. 
 Uno de los primeros investigadores a estudiar este fenómeno y a realizar una vasta 
campaña de ensayos experimentales de muros de obra de fábrica, bajo un estado biaxial de 
tensiones, fue Page (1978, 1981, 1983). Para tal, utilizó cerca de 180 paneles cuadrados, de 
360mm de lado y formados por ladrillos a escala de ½, con mortero dosificado al trazo de 1:1:6 
(cemento:limo:arena). Varió la relación entre los esfuerzos de compresión vertical (σ1) y los 
esfuerzos de compresión horizontal (σ2), entre infinito (compresión uniaxial en σ1), 10, 4, 2, 1. 
Conjuntamente, varió la dirección de aplicación de las cargas, entre θ=0°, para la dirección 
Figura 18 - Definiciones alternativas del estado tensional biaxial en la obra de fabrica (Lourenço, 1996) 
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paralela a las juntas horizontales y θ= 22.5°, 45°, 67.5° y 90°, en la dirección de la aplicación de 
la tensión σ1; realizando un mínimo de 3 ensayos por cada combinación (σ1,σ2, θ). A partir de 
los resultados anteriores y teniendo en cuenta la simetría de los paneles y de la carga, obtuvo 
los valores para las relaciones de esfuerzos principales de 0.5, 0.25, 0.1 y 0 (compresión 
uniaxial σ2). 
 Con estos resultados, propuso una superficie de rotura, en el plano en términos de dos 
tensiones principales y del ángulo de aplicación de la carga, respecto a las juntas horizontales. 
Esta superficie está ilustrada en las figuras 19 y 20. A continuación, se ilustra en la figura 22, 































Figura 19 - Superficie de rotura de compresión-compresión, para obra de fábrica, proyectada en el plano 
(σ1, σ2), considerando  diferentes ángulos de aplicación de tensiones. (Page, 1978) 
Figura 20 - Superficie de rotura de tracción-compresión para obra de fábrica, proyectada en el plano (σ1, 
σ2), considerando diferentes ángulos de aplicación de tensiones. En abscisas f1/fc, en ordenadas f2/ft (Page, 
1978) 
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 Sus resultados demostraron que: 
 
 En casos de carga tracción-compresión, el ángulo θ tenía una influencia preponderante en 
el mecanismo de rotura y que el fallo estaba provocado bien por fisuración y deslizamiento en 
las juntas (θ=90°), bien por un mecanismo mixto entre las unidades y las juntas (θ=0°). 
También se constata que la presencia de una tensión de compresión σ1 de la orden de 0,2fc, 
induce un aumento del orden del 30% en la resistencia a tracción del elemento según el eje de 
σ2, ortogonal a σ1. A partir de una compresión σ1 superior a 0,4fc, la resistencia a tracción ft 
baja linealmente hasta 0, para σ1/fc=1. 
Figura 21 - Envolventes experimentales de rotura, para ángulos de 0°, 22.5° y 45° (Page, 1978). 
Figura 22 – Diferentes mecanismos de rotura, para distintas combinaciones de carga biaxial. (Page, 1978) 
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 En casos de carga compresión-compresión, también se obtuvieron mecanismos de rotura 
dependientes de θ y de la relación de tensiones σ1/σ2. Sin embargo, para relaciones de 
tensiones próximas a la unidad, el θ tenía muy poca influencia, registrándose los fallos, en el 
plano paralelo al panel. Por el contrario, cuando una de las tensiones de compresión era 
predominante sobre la otra, el plano de rotura era perpendicular al panel, pudiéndose producir 
a su vez, dos tipos de mecanismo de rotura; mecanismos por fisuración y deslizamiento de los 
tendeles o mecanismos combinados de rotura en unidades y juntas. La resistencia a la 
compresión en estado biaxial, es siempre superior a la resistencia a compresión uniaxial. 
 En la figura 21, también se puede concluir que para orientaciones de θ=0° y para casos de 
compresión uniaxial, la resistencia a compresión uniaxial, paralela a los tendeles (σ2) es 
aproximadamente 2 veces superior a la resistencia a compresión uniaxial, en su eje ortogonal 
(σ1). Estas resistencias uniaxiales también disminuyen considerablemente para valores de θ≠0, 
hasta valores mínimos de 0,75fc para θ=45°. 
  
 Las superficies de rotura de la figura 21, se parecen con ciertas salvedades, a las obtenidas 
para el hormigón. Se pueden observar 3 zonas distintas dentro de la envolvente. En la primera, 
para compresión-compresión, la envolvente tiene forma de curva cóncava, no siendo simétrica 
para σ2 y σ1 (apenas lo es para θ=45°). En la segunda, bajo estados de tracción-compresión, la 
envolvente se asimila a una recta con pendiente, y finalmente en la zona de tracción-tracción, 
se puede tomar como envolvente, dos rectas paralelas a las direcciones de los ejes. 
  
 La principal diferencia de la obra de fábrica, respecto al hormigón, es que existe una 
superficie de rotura diferente, para cada ángulo θ. Por tanto, para caracterizar el 
comportamiento de la obra de fábrica bajo estados biaxiales, no es suficiente una única 
envolvente plana, como las representadas en la figura 21, sino que se hace necesario 
representar las diferentes envolventes en función del ángulo θ. Este concepto está ilustrado 



















Figura 23 - Superficie espacial de rotura, en estados de compresión biaxiales, para fábrica de ladrillo. 
(Page, 1978) 
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2.1.6. PROPIEDADES MECÁNICAS DE LA OBRA DE FÁBRICA 
2.1.6.1 Consideraciones generales 
 El EC-6 y el CTE SE-F identifican cuatro propiedades mecánicas de la obra de fábrica, 
utilizadas en su dimensionamiento. 
 Estas propiedades son: la resistencia a compresión; la resistencia a cortante; la resistencia 
a flexión y el comportamiento tensión-deformación. 
 A notar que aunque sea posible desarrollar resistencia a tracción directa en la obra de 
fábrica, esta propiedad será ignorada, para efectos de proyecto. 
  A continuación se presentarán resumidamente los métodos de cálculo de estas 
propiedades, previstos en las normativas anteriormente citadas. 
2.1.6.2 Resistencia característica a la compresión 
 El valor de la resistencia característica a compresión de la obra de fábrica, puede ser 
determinado: 
a) Por intermedio de ensayos realizados a ese efecto, de acuerdo con la EN 1052-1 
b) Utilizando las fórmulas indicadas en el EC-6, en el anejo C del CTE SE-F (proveniente 
del EC-6), o otras normativas en vigor. 
 
Así, para la obra de fábrica simple, realizada con mortero convencional y con todas las 
juntas rellenadas, su resistencia característica a compresión está establecida en: 
 
௞݂ = ܭ ௕݂଴.଺ହ ௠݂଴.ଶହ                   (2.17) 
 
 Donde: 
a) la resistencia a compresión característica del mortero fm ≤ min (20; 0.75fb) (MPa) 
b) K es una constante que varía entre 0,4 y 0,6 según el modo constructivo utilizado (ver 
EC-6). 
 
 En la tabla 6 se presentan algunas resistencias características a compresión, consideradas 







Tabla 6 - Resistencia característica a compresión de fábricas usuales (MPa) (CTE-SE-F) 
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2.1.6.3 Resistencia característica al cortante 
 De igual forma que la resistencia característica a compresión, la resistencia característica al 
corte puede ser definida a través de: 
 
a) Ensayos realizados a ese efecto, según la EN 1052-3 
b) Las fórmulas previstas en el EC-6 y en el CTE-SE-F 
 
Según el EC-6 y el CTE, para el mismo tipo de obra de fábrica considerado anteriormente, 
se establece: 
 
௩݂௞ = ݉݅݊ ൝ ௩݂௞଴ + 0,36ߪ௞0,65 ௕݂
݉áݔ݅݉݋ ݒ݈ܽ݋ݎ ܽݑݐ݋ݎ݅ݖܽ݀݋ ݌݋ݎ ݈ܽ ݐܾ݈ܽܽ 6                    (2.18) 
  
 Siendo fvk0 la resistencia a corte puro, con tensión de compresión nula, que puede 
determinarse en la tabla 7, para morteros ordinarios. 
 En la tabla 7 también se presentan los valores máximos autorizados para la resistencia 
característica a cortante, según diversas combinaciones de unidades y morteros. Para otro tipo 
de morteros o configuraciones constructivas, se recomienda la consulta detallada de las 
















2.1.6.4 Resistencia característica a la flexión 
 Se pueden calcular dos tipos de resistencia característica a flexión, según el plano de 
rotura considerado (Figura 24).  
 
a) fxk1 para el plano de rotura paralelo a los tendeles 
b) fxk2 para el plano de rotura perpendicular a los tendeles 
 
Tabla 7 - Resistencia característica máxima a cortante para fábricas de mortero ordinario (CTE-SE-F) 
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 Los valores establecidos por el CTE-SE-F, para la resistencia característica a flexión de la 
obra de fábrica corriente, son indicados en la tabla 8. Para otros casos no consideradas en la 

















2.1.6.5 Características de deformación de la obra de fábrica 
2.1.6.5.1 Comportamiento Tensión – Deformación 
 El típico comportamiento tensión-deformación de la obra de fábrica está representado por 















Figura 24 - Modos de flexión en fabricas. (a) plano de rotura paralelo a los tendeles; (b) plano de rotura 
perpendicular a los tendeles 
Tabla 8 - Resistencia a flexión de diversos tipos de obra de fábrica (MPa) (CTE-SE-F) 
Figura 25 - Diagrama típico de tensión-deformación de la obra de fábrica (Lourenço, 1999) 
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 Para efectos de dimensionamiento, el CTE-SE-F autoriza la simplificación del diagrama σ-ε 
real (a), para una primera rama de comportamiento elástico-lineal de rigidez no fisurada, desde 
tensión 0 hasta la tensión máxima f (b). Alcanzado este límite, se puede prolongar una rama 
horizontal, siempre y solo, cuando las unidades no presenten una rotura frágil. Las unidades 
huecas están excluidas de esta situación. 
2.1.6.5.2 Módulo de Elasticidad, E 
 El módulo de elasticidad E de la obra de fábrica, puede ser obtenido a partir de ensayos, de 
acuerdo con la EN 1052-1, siendo éste calculado para el valor correspondiente a un tercio de la 
carga máxima. 
 En el caso de no existir resultados de ensayos disponibles, el módulo de elasticidad E 
puede ser admitido igual a 1000fk, en el caso de estados límites últimos y de 600fk, en el caso 
de estados límites de utilización. 
2.1.6.5.3 Módulo de Distorsión, G 
 En la ausencia de resultados de ensayos, el valor del módulo de distorsión G, se puede 
establecer en 40% del módulo de elasticidad. 
2.1.6.5.4 Fluencia 
 Para proceder al calculo de las deformaciones diferidas, se debe multiplicar el módulo de 
elasticidad de las deformaciones instantáneas por el coeficiente de fluencia indicado en la tabla  












2.1.6.5.5 Retracción / Dilatación producida por la variación del contenido en humidad  
En la ausencia de resultados de ensayos, se pueden considerar los valores de retracción y 




Tabla 9 - Parámetros de deformación de la obra de fábrica (CTE-SE-F) 
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2.1.7. ANÁLISIS NUMÉRICO DE LA OBRA DE FÁBRICA 
2.1.7.1 Introducción 
 Tradicionalmente, el análisis de la obra de fábrica estructural, siempre se basó en procesos 
empíricos, que luego eran sujetos a validación, a través de ensayos experimentales. Con el 
desarrollo del método de los elementos finitos, se fueron introduciendo en los últimos 30 años, 
algunos modelos numéricos, que permiten al día de hoy, introducir ciertos principios de 
ingeniería en este análisis. 
 Sin embargo, debido al hecho de haberse atribuido una reducida importancia a los métodos 
numéricos en el análisis de la obra de fábrica estructural, se constata actualmente una 
ausencia de modelos de comportamiento de este material, comúnmente aceptados por la 
comunidad científica. Por otro lado, la posibilidad de adoptar herramientas de áreas de 
investigación más avanzadas, como la mecánica del hormigón, de las rocas o de los materiales 
compuestos, también es muy limitada, debido a las características peculiares de este material, 
como la anisotropía y la heterogeneidad. 
 De todas las formas, las modelaciones numéricas se aseveran importantísimas porque 
además de permitir prever el comportamiento de estas estructuras, pueden constituirse en 
ciertos casos, en auténticas máquinas de experimentación virtual. 
 Del punto de vista computacional, se puede enfocar estos análisis, por intermedio de una 
“Micro-modelización” o de una “Macro-modelización” (Lourenço et al, 1995). La micro-
modelización consiste en un análisis detallado, donde las unidades y las juntas son modeladas 
separadamente, siendo las primeras representadas por elementos continuos y las últimas por 
elementos discontinuos. En la macro-modelización no se hace distinción entre las unidades y 
las juntas y se admite la obra de fábrica como un material homogéneo, anisotrópico y continúo. 
La macro-modelización es un poco menos precisa que la micro-modelización, pero es bastante 
más efectiva para grandes estructuras. A continuación, se presentan las especificaciones de 
cada uno de estos enfoques y sus principales diferencias.  
2.1.7.2 Micro-modelización 
 La micro-modelización es probablemente la mejor herramienta numérica disponible para el 
entendimiento del comportamiento de la obra de fábrica. La ventaja de esta modelización es 
que todos los mecanismos de rotura pueden ser considerados, ya que se modela la obra de 
fábrica, con las diferentes características de cada uno de sus constituyentes, incluida la 
interfase. 
 Dependiendo del nivel de precisión exigido, se puede considerar una “micro-modelización 
detallada” o una “micro-modelización simplificada” (Lourenço, 1995) (figura 26). 
 La “micro-modelización detallada” representa las unidades y las juntas a través de  
elementos continuos y la interfase por elementos discontinuos. La interfase representa un 
plano potencial de fisuras con una rigidez muy reducida y es por eso que generalmente, la 
rotura de la obra de fábrica tiene lugar en este componente. Lourenço (1996) propone un 
modelo representativo del comportamiento de la interfase, que puede ser utilizado en la micro-
modelización con bastante satisfacción. 
 La “micro-modelización simplificada” considera las unidades y el mortero de asentamiento 
como un único material, siendo éste representado por elementos continuos. Se advierte que al 
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no considerar las propiedades elásticas del mortero, la ausencia de este coeficiente de 
Poisson, puede afectar la precisión de los resultados. Las juntas, consideradas como 
potenciales planos de rotura, se modelan como elementos de interfase discontinuos. 
 La micro-modelización detallada ofrece naturalmente resultados más precisos que la micro-
modelización simplificada pero la constitución del modelo en su fase de pre-procesamiento y el 
tiempo de cálculo necesario a sus resultados, también son mucho más dispendiosos. Según 
Lourenço (1996), después de hacer una comparación directa entre los 2 métodos de análisis, 
para un dado panel y tipos de carga, la diferencia de resultados de desplazamientos no 
ultrapasó los 2%. No obstante, el micro-modelo detallado tomaba hasta 12,5 veces más tiempo 












 En conclusión, la micro-modelización permite una detallada visión del perfil de distribución 
de tensiones y deformaciones a lo largo del panel, pero conduce a un elevado número de 
grados de libertad activos en el sistema de ecuaciones resultantes, generando un problema de 
supercomputación. Este aspecto, juntamente con la mayor complejidad que implica esta 
modelización en el pre-procesamiento, constituye un verdadero impedimento para su utilización 
en el análisis de grandes estructuras de obra de obra de fábrica estructural. Por consecuencia, 
hubo la necesidad de desarrollar estrategias de análisis más simplificados, como es el caso de 
la macro-modelización.    
2.1.7.3 Macro-modelización (Homogenización) 
 En la macro-modelización no se hace distinción entre las unidades individuales y las juntas. 
Se considera la obra de fábrica como un material equivalente, continuo, anisotrópico y de 
propiedades elásticas homogéneas. 
 La macro-modelización es aplicable cuando las estructuras a analizar, son lo 
suficientemente grandes para que las tensiones y extensiones existentes en ellos, a nivel 
macroscópico y en promedio, sean esencialmente uniformes. Evidentemente la macro-
modelización es de utilización más práctica, debido a sus reducidos tiempos de cálculo y de 
memoria necesaria, así como a su mayor simplicidad a la hora de generar una malla para el 
análisis. Este tipo de modelización es el más indicado cuando se busca un compromiso entre 
los recursos disponibles para el análisis y la precisión de los resultados necesaria. Este análisis 
supera un importante problema en el micro-análisis de la obra de fábrica, que es el elevado 
número de grados de libertad envueltos en el sistema. Por otro lado, este tipo de análisis 
imposibilita la obtención del perfil detallado de la distribución de las tensiones y deformaciones 
de la estructura, que en ciertos casos puede ser del interés del proyectista o del investigador. 
Figura 26 – Estrategias de micro-modelización de obra de fábrica: (a) detallada; (b) simplificada (mod. 
Lourenço, 1996) 
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 A fin de tratar la obra de fábrica como un material homogéneo, es necesario homogeneizar 
las propiedades elásticas de los diferentes constituyentes. A este efecto, diversos autores 
como Salamon (1968), Pande et al (1989), Papa (1990), Lee et al (1996), entre otros, 
estudiaran esta técnica, por forma a definir un mecanismo que permita transformar las 
dimensiones y las propiedades elásticas (módulo de deformación y coeficiente de Poisson) de 
cada uno de los materiales (unidades y mortero), en un único material equivalente. Estos 
mecanismos se basan en conceptos de energía potencial de deformación e introducen las 
hipótesis de: a) la perfecta adherencia entre unidades y juntas: b) el alineamiento de las juntas 
verticales de la obra de fábrica. 
 La primera hipótesis asegura la integridad de la ligación mortero-unidad, garantizando la 
inexistencia de desplazamientos relativos entre los materiales constituyentes. 
 La segunda hipótesis, a pesar de no corresponder a la exacta representación geométrica 
de las juntas en el panel, tiene poca influencia en el estado de tensiones de los materiales y es 
fundamental en el proceso de homogenización. Se concibe esta hipótesis porque de otra 
manera, no sería posible asegurar el mismo comportamiento para los prismas verticales y 
consecuentemente, no sería posible usar propiedades unidireccionales de los materiales en la 
vertical. 
 Consumadas estas hipótesis hay varios métodos utilizados en la homogenización de la 
obra de fábrica: a) el método de las multi-camadas en XY (Pande et al, 1989) y de las multi-
camadas en YX Papa (1990); b) el modelo cilíndrico elíptico (Bati et al, 1999); c) el modelo 
periódico (Wang et al, 2007); etc. 
 El método de las multi-camadas en XY (Figura 27.b), utilizado por Pande et al (1998) y 
denominado “homogenización xy”, consiste en homogenizar en una primera fase, las unidades 
y las juntas verticales y luego en una segunda fase, a homogenizar el material anterior con las 
juntas horizontales. El segundo método, utilizado por Papa (1990) y denominado 
“Homogenización yx” (figura 27.c), homogeniza primeramente, las unidades con las juntas 
verticales y las juntas horizontales, considerando seguidamente, la homogenización del 


















 Figura 27 - Proceso de homogenización de las multi-camadas: (a) objetivo de la modelización; (b) 
homogenización xy; (c) homogenización yx (mod. Lourenço, 1996) 
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 Gang et al (2007) calculó las propiedades homogéneas de un dado panel, utilizando 
distintos modelos de homogenización. Analizando sus resultados se puede constatar que para 
ese mismo material, la máxima diferencia encontrada entre los varios métodos ensayados, fue 
del orden de un 17% para el módulo de deformación según la primera dirección principal de 
inercia E1, de un 9% para el módulo de deformación según la segunda dirección principal de 
inercia E2, de un 29% para el coeficiente de Poisson y de un 4% para el módulo de distorsión 
G. Se puede concluir de estos valores, que a pesar de los diferentes abordajes en que se 
basan estos distintos métodos de homogenización, todos ellos poseen una cierta coherencia 
de resultados, no siendo muy variables cuando comparados entre sí mismos. 
 Lourenço (1996) comparó la macro-modelización, utilizando un panel de características 
homogenizados según la técnica de las multi–camadas de Pande (según XY), de Papa (según 
YX), con un correspondiente micro-modelo detallado. Se constató que para un análisis lineal y 
para ese determinado panel, las diferencias de deformación máximas para distintos casos de 
carga, cuando comparadas con el micro-modelo detallado, no superaban los 7% para el 
modelo de Pande y los 8% para el modelo de Papa. Sin embargo, el micro modelo detallado 
necesitó de 335 segundos de tiempo de cálculo, contra apenas 5.7 segundos del modelo 
homogenizado, sea un 2% del tiempo consumido por el micro-modelo. Comparando con un 
micro modelo simplificado, el macro-modelo fue 5 veces más rápido que su predecesor. Se 
realza también que se pueden esperar mayores ratios de tiempo de cálculo entre estos 
métodos, cuando se considerar los análisis no lineales. Globalmente el comportamiento de los 
modelos homogenizados es bastante aproximado con el comportamiento de los micro-modelos 
(figura 28). No obstante, analizando localmente, algunas diferencias pueden ser encontradas 
(figura 29). Esas diferencias son debidas a que un modelo homogenizado no puede reproducir 
las variaciones de las tensiones locales. Sin embargo, esas diferencias son fuertemente 



























Figura 28 - Tensiones verticales a lo largo de toda la pared, en la base: (a) junta horizontal; (b) unidad 
y junta vertical (mod. Lourenço, 1996) 
Figura 29 - Tensiones verticales a lo largo de una unidad, en el centro de la pared - (a) junta 
horizontal; (b) unidad y junta vertical (mod. Lourenço, 1996) 
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2.2 Asentamientos de apoyo 
2.2.1. INTRODUCCIÓN Y EVOLUCIÓN HISTÓRICA 
 Los asentamientos de apoyo representan uno de los problemas más graves y difíciles de 
resolver de las estructuras de edificación y obras públicas. El problema de los asentamientos 
de apoyo, empieza cuando las deformaciones del terreno de cimentación donde está apoyada 
la estructura, son superiores a lo previsto en el diseño del edificio. Estos asentamientos 
inducen esfuerzos adicionales en la estructura, que serán absorbidos mediante deformaciones 
elásticas, hasta el límite de su resistencia residual elástica. Ultrapasado ese límite, la estructura 
empezará a fisurarse progresivamente, a fin de redistribuir los excesos de tensión en sus 
elementos menos solicitados, perpetuando su deformación, hasta  completar un mecanismo de 
rotura y colapsar. Este proceso empieza con simples daños arquitectónicos, evolucionando en 
problemas de servicio y terminando en la pérdida de estabilidad de la estructura.  
 Estos problemas están documentados a lo largo de la historia de la construcción, desde la 
época más antigua hasta la época moderna. Antiguamente eran frecuentes en muchos de los 
grandes monumentos, torres y catedrales, que por veces eran construidas sobre suelos no 
apropiados a sus cargas; lo que representaba las causas de sus asentamientos, como los 
edificios abajo mencionados. Actualmente, a pesar de los avances logrados en la mecánica de  
suelos y en la ingeniería de estructuras, todavía es posible encontrar alguno de estos 
problemas – a menor escala -  particularmente en las grandes ciudades, donde se ejecutan 
habitualmente excavaciones importantes (construcción de túneles, movimientos de tierras 
cercanos a otros edificios, etc.) y edificios de gran porte. Las causas más comunes de los 
asentamientos de los edificios más recientes son: la rotura de suelos debido al exceso de carga 
a su alrededor (caso del edificio Malzoni, que debido al gran bulbo de tensión central originado 
por 2 grandes cargas muy próximas, hace que los edificios tiendan a aproximarse uno al otro); 
las excavaciones de túneles o a cielo abierto que inducen movimientos al terreno y 
consecuentemente provocan desplazamientos en las estructuras (casos de los edificios del 
Carmel de Barcelona). 
 De la antigüedad, se pueden destacar algunos casos (figura 30) bien conocidos como: a)  
la Torre de Pisa en Italia, de 1173; b) la Catedral de la Ciudad de México, en México de 1573, 
entre otros.  Con respecto a los casos más recientes se pueden mencionar: c) el hotel Ritz en 
Londres, de 1906; e) el edificio Nuncio Malzoni en Brasil, de 1967; f) todos los edificios 











  Figura 30 – Edificios con problemas de asentamientos: a) Torre de Pisa, en Italia; b) Catedral de la 
ciudad del México, en México; c) Hotel Ritz, en Londres; d) Edificio Nuncio Malzoni en Brasil 
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2.2.2. ASENTAMIENTOS Y DAÑOS ASOCIADOS 
 Todas las estructuras sufren desplazamientos verticales (asentamientos), horizontales y 
rotacionales (figura 31). Su intensidad es variable según el tipo de solicitaciones a que están 
sujetas, la tipología de la propia estructura y no menos importante, del suelo de cimentación. 
Cuando estos desplazamientos alcanzan un determinado valor límite, la estructura puede 
perder su funcionalidad o incluso colapsar. Esto se debe a los esfuerzos adicionales que fueron 














2.2.2.1. Definiciones de desplazamientos y deformaciones de cimentaciones 
 Los autores Burland & Wroth (1974) propusieron una serie de definiciones basadas en los 
desplazamientos (medidos o calculados) para un número de puntos discretos en las 
cimentaciones de una estructura. Estas definiciones fueron comúnmente aceptadas y se 
expresan a continuación. 
 
a) Rotación (θ) – Representa la variación de la inclinación de la recta que une dos puntos de 
referencia (ejemplo AB, figura 32a).  
 
b) Deformación angular (α) – Es la razón entre los asentamientos relativos y las distancias 
entre dos puntos a la derecha y la izquierda del punto de referencia. La deformación angular es 
positiva si produce concavidad para arriba (ejemplo BCD, figura 32a) 
 
c) Deflexión relativa (Δ) – Es el desplazamiento vertical máximo en relación a una recta que 
une dos puntos de referencia apartados generalmente de los extremos de la edificación (L). Es 
positivo si la concavidad es hacia arriba y negativa en el caso contrario. (figura 32b) 
 
d) Ratio de deflexión o parámetro de curvatura (Δ/L) – Es la razón entre la deflexión relativa y 
la distancia entre dos puntos considerados (L). La convención de signos es la misma que fue 
considerada anteriormente. 
 
Figura 31 – Posibles desplazamientos de una cimentación 
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e) Inclinación o desplomo (ω) – Representa la rotación del cuerpo rígido de la estructura como 
un todo, o de una parte de ella bien definida (figura 32b) 
 
f) Rotación relativa o distorsión angular (β) – Describe la rotación de una recta que une dos 
puntos diferentes de una edificación, considerados para definir el desplomo, restándole la 
inclinación de la misma. Cuando la inclinación es nula, su valor es el mismo de la rotación. 
(figura 32b) 
 
g) Deformación media horizontal (εh) – Es definida como la razón entre la variación de la 
longitud δL a lo largo de una distancia (L). En mecánica de los suelos es habitual considerarse 
una reducción de la longitud (compresión), como signo positivo. 
 
h) Asentamiento absoluto (w) – Representa el desplazamiento vertical descendiente de un 
punto o de una cimentación. Si el desplazamiento se produce hacia arriba, se denomina 
levantamiento. El asentamiento máximo absoluto, se denomina por wmax (figura 32a). 
 
i) Asentamiento diferencial o relativo (δw) – Es la diferencia entre los asentamientos de dos 

















2.2.2.2. Determinación de perfiles de desplazamientos inducidos por túneles 
 La construcción de túneles u otras obras de excavación, provocan inevitablemente un 
movimiento de tierras en su entorno (figura 33). En la superficie esos movimientos se pueden 
representar a través de un perfil de asentamientos. Para terrenos “limpios” (terrenos libres, sin 
otras estructuras sobre ellos), la forma de este perfil de asentamientos se aproxima bastante a 
una distribución normal Gaussiana, con eje de simetría sobre el eje del epicentro de la 
Figura 32 - Definiciones de movimiento del terreno y de las cimentaciones: (a) asentamiento absoluto, 
asentamiento diferencial,  rotación y deformación angular; (b) inclinación, distorsión angular y deflexión 
relativa (mod. Burland, 2008) 
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 Peck & Schmidt (1969) establecieron que el perfil de asentamientos s representado en la 
Figura 34, podría ser obtenido través de la expresión: 
 
δ = δ௠௔௫݁ݔ݌ ି௬మଶ௜మ                   (2.19) 
Atterwel et al (1986) y Rankin (1988), resumieron diferentes estudios de asentamientos 
conocidos y establecieron que en la mayoría de las situaciones el parámetro “i” puede ser 
relacionado con la profundidad del túnel, mediante una relación lineal, siendo  
݅ = ܭݖ௢                     (2.20) 
 
 Con K variable entre: 0,2 y 0,3 para suelos granulares; 0,4 y 0,5 para argilas blandas; y 
hasta 0,7 para argilas duras. Z0  representa la distancia del centro del túnel hasta la superficie y 
Figura 33 – Zona de asentamientos resultante de la construcción de un túnel (Burland, 2008) 
Figura 34  - Perfiles típicos de asentamientos y de desplazamientos horizontales (Burland, 2008) 
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“i” representa la abscisa del punto de inflexión del perfil de asentamientos. El valor de “i” suele 
representar el 40% del valor de la longitud de la mitad de la superficie de asentamiento (w) que 
se puede estimar a (figura 35): 
 
 ݓ = ݎ + ܼ௢ tan ܾ                   (2.21) 
 
 Siendo b, el ángulo de fricción del terreno, variable entre 20° y 30° para suelos arenosos y 


















 La figura 35 resume las etapas de cálculo necesarias a la estimación del asentamiento 
medio δm.  El asentamiento medio está relacionado con el volumen de asentamientos/unidad 





                      (2.22) 
 
 El volumen de asentamientos (Vs) se relaciona con el volumen perdido (Vl) y con la 
variación de volumen del terreno (ΔVl). El parámetro crítico en el cálculo de los asentamientos 
es el valor considerado como volumen perdido (Vl). Este valor representa el volumen de vacios 
generado alrededor del túnel, debido al movimiento de tierras a su alrededor, en el momento de 
su excavación. La magnitud de este valor es fuertemente dependiente del tipo de suelo, de las 
condiciones higrométricas del terreno, del método de perforación, del tiempo consumido en la 
introducción de los soportes del terreno, etc. La selección de un apropiado valor de 
dimensionamiento de (Vl), requiere experiencia y es generalmente basado en documentación 
existente de casos que estuvieran en situaciones similares. Para obtenerse una primera orden 
de magnitud del valor de δm, se puede estimar aproximadamente que  Vl = π*(r+0,05)2 - π*(r)2. 
No obstante este valor necesita un tratamiento bastante personalizado. También es razonable 
admitirse Vs como igual al Volumen total de excavación (π*r2)*K, siendo 0,005 < K < 0,03. 
 En la figura 34 también se representa la curva de desplazamientos horizontales del terreno, 
resultante de un perfil de desplazamientos verticales de tipo Gaussiano. Es sabido que las 
Figura 35 - Distribución y estimación de asentamientos (mod. Cording et al, 2008)  
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lesiones en los edificios también pueden resultar de las deformaciones horizontales. Por eso, 
es también recomendable la determinación del perfil de los movimientos horizontales y de sus 
deformaciones relativas. Según O'Reilly & New (1982), el desplazamiento horizontal se puede 




                      (2.23) 
 
 La deformación horizontal en cualquier punto, se puede obtener derivando la ecuación 
anterior. Después del análisis de la figura 34, se observa que hasta el valor de “i”, las 
deformaciones horizontales son de tipo compresión, en “i” son nulas y después de “i” son de 
tipo tracción. 
 Según Milligan (1974), utilizando métodos empíricos contrastados, el valor del 
desplazamiento en el punto “i” se puede estimar a (2.24) y la deformación lateral media entre 
en el punto i (valor máximo para εh) y el punto 2.5i=w (valor mínimo) se obtiene en (2.25).   
ߜ௛ = ଵଷߜ௠(୲ୟ୬௕଴,ହ )                   (2.24) 
ߝ௛ = 1,1 ఋ೘௪ tan ܾ                  (2.25)  
2.2.2.3. Daños estructurales 
 La evaluación de los daños estructurales de un edificio puede ser un hecho muy subjetivo, 
incluso emotivo. Puede ser condicionado por diversos factores como la experiencia y la 
idoneidad del evaluador y por  otros menos técnicos como lo son, los intereses de las 
aseguradoras, de los  propietarios, etc. Es interesante recordar que la mayor parte de los 
edificios sufren siempre una cierta fisuración, no estando esta última, obligatoriamente siempre,  
relacionada con el movimiento de sus cimentaciones. De la misma manera, hay ciertos daños 
que son fácilmente tratables utilizando técnicas de manutención adecuadas. 
 A continuación se expondrán algunos de los daños más comunes en los edificios, sus  
orígenes y consecuencias. 
2.2.2.3.1. Clasificación de los daños estructurales y posibles reparaciones. 
 Se pueden clasificar los daños estructurales de un edificio en tres categorías principales: i) 
los daños estéticos; ii) los daños funcionales; iii) los daños estructurales. Iniciados los 
movimientos de las cimentaciones, los daños progresaron de la categoría i) hasta la categoría 
iii).  
i)  Los daños estéticos apenas son visibles, y no suponen una pérdida de funcionalidad o de 
estabilidad de la estructura. Son ejemplo de eso, las fisuras existentes en las paredes no 
estructurales o los pequeños desplomos provocadas por la rotación del cuerpo rígido. 
ii) Los daños funcionales o de servicio, son aquellos que afectan el buen funcionamiento del 
edificio, pero que no suponen una amenaza a la estabilidad de la estructura. En estos casos es 
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común encontrarse problemas para abrir puertas o ventanas, funcionamiento de ascensores, 
fisuras en pavimentos y esquinas, problemas con instalaciones de fluidos, etc.  
iii) Los daños estructurales son los más graves y en este estado, la estabilidad de la estructura 
está amenazada, pudiendo llegar  hasta el colapso de la misma. Se encuentran fisuras y 
grietas importantes en la generalidad de los elementos estructurales como los linteles, vigas y 
pilares.  
 Estas categorías se pueden subdividir en la clasificación propuesta por Burland et al (1974), 
detallada en la tabla 10. Esta clasificación está basada en el grado de dificultad de reparación, 
de los daños de la estructura. 
 
 1Nota: Desviaciones locales de la pendiente, desde la horizontal hacia la vertical, superiores a 1/100 
serán normalmente visibles. Desviaciones generales superiores a 1/150 son indeseables. 
Tabla 10 - Clasificación de los daños visibles en paredes de obra de fábrica, con referencia a su facilidad 
de reparación. (Burland, 2008) 
 La división de las categorías 2 y 3 es particularmente importante. Diversos estudios 





Descripción del daño y posible reparación subrayado 
(Valores de fisuras indicativos y no exclusivos) 
0 Despreciable Pequeñas fisuras con menos de 0,1mm 
1 Muy ligero 
Fisuras hasta 1mm, fácilmente tratables con técnicas de 
decoración (pinturas, etc.). 
2 Ligero 
Abertura de fisuras hasta 5mm, problemas de aberturas con 
puertas y ventanas. Primeras fisuras visibles. Relleno de 
fisuras, pinturas, reposicionamiento de puertas y ventanas.  
3 Moderado 
Abertura de fisuras entre 5 y 15mm o varias fisuras cerca > 
3mm. Separaciones de puertas y ventanas de la pared. 
Tratamiento de refuerzo en las fisuras, posible remplazo de 
algunas unidades, etc. 
4 Grave 
Puertas y ventanas notablemente distorsionadas. Pavimento 
visiblemente inclinado1. Paredes desplomadas. Perdida de 
resistencia en vigas. Instalaciones de fluidos dañificadas. 
Abertura de fisuras entre 15 y 25mm, dependiendo del número 
de fisuras. La reparación envuelve demoliciones y 
reconstrucciones de secciones de paredes, especialmente al 
alrededor de puertas y ventanas. 
5 Muy grave 
Las vigas pierden considerable capacidad de carga. Las 
paredes se desploman peligrosamente y necesitan 
apuntalamientos. Ventanas quebradas por la distorsión. 
Fisuras mayores que 25mm, dependiendo del número de 
fisuras. 
La reparación requiere grandes trabajos, envolviendo la 
reconstrucción parcial o completa del edificio. 
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inherentes a la estructura misma (retracciones y dilataciones térmicas), o bien a factores 
asociados al terreno. Frecuentemente es una combinación de ambos. Si el daño ultrapasa la 
categoría 2, en ese caso, la causa es muy probablemente debido a movimientos en las 
cimentaciones. 
2.2.2.3.2. Principales modos de deformación y daños asociados  
 Existen 3 modos principales de deformación de una estructura, asociados al movimiento de 
las cimentaciones: i) Los asentamientos uniformes; ii) Los asentamientos diferenciales sin 
distorsión; iii) Los asentamientos diferenciales con distorsión. 
 La Figura 36 correlaciona estos modos deformación con sus daños asociados. 
 
Figura 36 – Tipos de asentamientos en edificios y sus daños asociados (mod. Colares, 2006) 
 En la figura 37 se representa a la izquierda, la fisuración típica causada por la distorsión 



















Daños arquitectónicos (estéticos y 
funcionales), dependiendo de la grandeza de 
los asentamientos. Daños a las conexiones 







Daños arquitectónicos: desplomos en 
edificios altos: 






Daños arquitectónicos: Fisuración, distorsión 
de vanos 
Daños estructurales: Fisuras en vigas, 
paredes, etc. 
Figura 37 - Distorsiones y deformaciones impuestas a una estructura por el  movimiento del terreno 
(Cording et al, 2008) 
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2.2.2.3.3. Principales límites de deformación y daños asociados  
 Los daños estructurales se pueden relacionar con los valores de la distorsión angular, del 
ratio de deflexión y de la deformación horizontal  (Cording et al, 2001). El diagrama de la figura 
39.a fue adaptado del primero trabajo de Boscardin & Cording (1989) y representa la categoría 
de daño previsto en una estructura, para la combinación de los parámetros de deformación 
horizontal y distorsión angular. La figura n° 39.b tiene el mismo propósito del diagrama anterior, 















 Hollanda (2002) presentó un histórico de diversos autores con diversas mediciones de 
movimientos de cimentaciones, para los parámetros de: curvatura; distorsión angular; tensión 
de tracción. A fin de evitar la fisuración, algunos autores recomiendan algunos valores límites 
para estos parámetros, expuestos en la tabla 11. 
 
Figura 38 – Progresión de la fisuración de un edificio sometido a distorsión angular y deformación 
horizontal (Cording et al, 2008) 
Figura 39 – Diagramas de previsión de daños para un edificio L/H=1, en hundimiento, basados en las 
deformaciones horizontales y: (a) la distorsión angular (Modificado de Boscardin & Cording, 1989); (b) el 
ratio de deflexión en hundimiento (Burland, 1977) 
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Referencia Δ/L β Tensión de tracción 
Meyerhof (1953) 1 / 2000  0,21 MPa 
Skempton y Macdonald (1956) --- 1 / 300 --- 
Polshin y Tokar (1957) De 1/3333 a 1/1400 --- --- 
Grant et al (1974) --- 1 / 300 --- 
Komomik e Mazurik  (1987) 1 / 1000 --- --- 
Beranek (1987) --- --- 0,1 a 0,3 MPa 
Thomaz (1989) --- 1 / 300 --- 
Tabla 11 - Valores límites recomendados para evitar la fisuración en obra de fábrica (Hollanda, 2002) 
 La tabla 11 muestra que no hubo un consenso para el valor de la curvatura, variando estos 
valores entre 1/3000 a 1/1000. No obstante, para el valor de la distorsión angular no se 
registran divergencias. Según Thomaz (1989), Velloso y Lopes (2004) y Colares (2006), el 
límite de la distorsión angular para edificios de obra de fábrica (donde la fisuración no es 
aceptable), es del orden de 1/500. 
2.2.2.3.4. El método de la superposición de deformaciones 
 El método de la superposición de las deformaciones está basado en consideraciones 
fundamentales del movimiento de suelos, en las deformaciones que estos pueden inducir al 
conjunto de la estructura y en la observación de la formación de fisuras en paredes de edificios. 
(Boone 1996, Boone et al 1998, Boone 2001). El método de la superposición de deformaciones 
considera que las deformaciones de una pared portante son análogas a las deformaciones de 
una viga equivalente y pueden ser reducidas a 3 modos básicos: deformación por flexión; 
deformación por cortante; deformación por esfuerzo axial. La hipótesis de considerar el 
conjunto del edificio como una única viga equivalente es abordada en la sección 2.3.2. Así, 
utilizando las ecuaciones conocidas de la deformación de vigas y asumiendo valores 
apropiados a la obra de fábrica, para el módulo de deformación (E) y para el módulo de 
distorsión (G),  es posible obtener los valores de las máximas deformaciones por flexión y por 
cortante, para un determinado cargamento y separadamente. Adicionando la componente de la  
deformación axial (provocada por la deformación horizontal del suelo) a la deformación por 
flexión, y aplicando de seguida, mecanismos de deformación-plana, se puede calcular la 
deformación principal máxima. Para este cálculo y por simplicidad, se considera una “diagonal” 
de longitud media, utilizando la mitad de la longitud menor de altura o anchura de la pared y el 
ángulo aproximado de la trayectoria de las deformaciones principales, donde se estima que se 
concentrarán las mayores fisuraciones. Se debe notar que en general, las deformaciones por 
cortante gobiernan las distorsiones en paredes confinadas debido a los desplazamientos 
diferenciales y al efecto de confinamiento proporcionado por las vigas y los pilares. Los pórticos 
de hormigón producen generalmente unas deformadas distintas a los pórticos metálicos, 
debido a las uniones viga-pilar, que se aproximan del empotramiento en los pórticos de 
hormigón, mientras que lo mismo no suele suceder en los pórticos metálicos. 
 Este método permite el cálculo acumulativo de las deformaciones totales y principales y 
consecuente estimación del valor máximo de deformación (abertura de fisura), generalmente 
estimado igual a 2/3 del valor de las deformaciones acumuladas. En el anejo 01, se facilita un 
resumen de la metodología de cálculo descrito en este apartado. 
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2.2.3. EVALUACIÓN DEL RIESGO DE ASENTAMIENTOS 
 La determinación de las estructuras con riesgo de daños por asentamientos del terreno es  
siempre una tarea complexa y laboriosa. Debido al gran número de edificios que suelen estar 
susceptibles a este análisis, el método de evaluación de “riesgo” sigue tres etapas principales: 
una evaluación preliminar; una segunda evaluación; una evaluación detallada. Estas tres 
etapas se describirán resumidamente a continuación. 
  La evaluación preliminar se basa en el estudio de Rankin (1988), que concluye que para 
inclinaciones (θ) hasta 1/500 y asentamientos (δ) hasta 10mm, los edificios tienen riesgos 
mínimos de sufrir cualquier daño. Trazando los contornos de asentamientos del terreno a lo 
largo del trazado de la obra de excavación, estos valores  permiten de una forma conservadora 
y como una primera aproximación, la identificación de los edificios con riesgo de daños por 
asentamientos del terreno. 
 La segunda evaluación consiste en considerar el edificio como una viga equivalente, donde 
sus cimentaciones asumen los desplazamientos del terreno, descritos en la sección 2.2.2.2. 
Este tema será analizado posteriormente en la sección 2.3.2. Una vez asumida esta hipótesis, 
se procede al cálculo de las máximas deformaciones por tracción y se las relaciona con los 
límites de deformación horizontales indicados en el diagrama de la figura n° 39, obteniendo la 
categoría de daño a que estaría sometido el edificio. Este abordaje sigue siendo conservador 
porque esta hipótesis asume que el edificio no tiene rigidez y sigue las deformaciones del 
terreno. En la realidad la rigidez inherente al edificio es tan importante, que sus cimentaciones 
interaccionarán con el suelo de cimentación, tendiendo a disminuir tanto la deflexión relativa 
como las deformaciones horizontales. Potts & Addenbrooke (1997) estudiaron la influencia de 
la rigidez del edificio con los movimientos del suelo de cimentación. Este estudio permitió 
estimar el valor de los desplazamientos reales de un edificio considerando la interacción con el 
suelo de cimentación, a partir de su rigidez axial, de su rigidez a flexión y de su anchura. Estos 
avances representaron la última gran aportación técnica en este dominio del conocimiento y 
pueden ser considerados  o bien, a partir de esta segunda fase de evaluación, o bien a partir 
de la fase de evaluación detallada. 
 La evaluación detallada ocurrirá para edificios clasificados en categoría de riesgo 3 o 
superior. Consiste en un refinamiento de los procedimientos ya aplicados en la fase anterior, 
incluyendo un análisis detallado de las características particulares de cada estructura y de los 
métodos y fases de las excavaciones previstas. 
2.2.4. PRINCIPALES MEDIDAS DE PREVENCIÓN Y PROTECCIÓN  
 Como resulta lógico en la vida, también en la ingeniera del terreno, la prevención es 
siempre la mejor protección. Así pues, antes de considerarse las medidas de protección de las 
estructuras cercanas como necesarias, se deben considerar las medidas preventivas desde la 
construcción de un túnel como obligatorias. Hay innumerables medidas que se pueden 
considerar durante la construcción de un túnel, que reducen los asentamientos del terreno en la 
superficie y por lo tanto el riesgo de daños en edificios. Un ejemplo de estas medidas es: el uso 
de técnicas de contención de tierras como: las  “Spiling” y “Forepoling” (losas micropilotadas); 
“nail soil” (paredes de contención ancladas); o la utilización de un “pilot tunnel” (galería de 
avance). Estas medidas preventivas, aplicadas directamente en la raíz del problema, se 
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revelan habitualmente menos costosas y perjudiciales que las medidas tomadas en la 
superficie de los terrenos. 
 Si para una situación particular, las medidas de prevención anteriormente mencionadas, no 
son consideradas técnicamente efectivas o si presentan un coste demasiado elevado, podrán 
adoptarse medidas de protección en el terreno o en el propio edificio. No obstante, se debe 
realzar que dichas medidas son generalmente negativas y pueden aportar un significante 
impacto ambiental. Las principales medidas de protección se pueden resumir en: 
a) Fortalecimiento del suelo de cimentación. Esto se puede lograr mediante la inyección de 
lechada de cemento o químicos, o por congelamiento del suelo. Es lo que normalmente  se 
aplica en suelos granulares con alto contenido de agua. El principal objetivo es conseguir 
una capa de mayor rigidez por debajo del nivel de cimentación o para evitar la pérdida de 
suelo en la cara del túnel, durante la excavación. 
b) Fortalecimiento del edificio. Consiste en tomar medidas de protección que permitan a la 
estructura del edificio aguantar los esfuerzos adicionales que serán inducidos por los 
asentamientos del terreno. O bien, adoptar medidas que le permitan deformarse 
cómodamente a esta nueva situación. Esto puede pasar por la aplicación de tirantes, 
apuntalamientos, u otros, con duración temporal o permanente. 
c) Solevamiento estructural. En algunas situaciones especiales (equipamientos sensibles por 
ejemplo), puede ser posible insertar y utilizar gatos para compensar y anular los desniveles 
causados por los asentamientos. 
d) Adición de nuevos apoyos. En ciertas situaciones, es posible que la introducción de un 
sistema de apoyos alternativo pueda ser utilizado para eliminar o minimizar los 
movimientos diferenciales causados por los asentamientos del terreno. Sin embargo, como 
los movimientos del terreno suelen ser bastante profundos, tal enfoque no suele ser 
posible. Por otro lado, si las cimentaciones existentes son insuficientes o se encuentran en 
malo estado, esta técnica puede ser conveniente para fortalecer y dar una mayor rigidez al 
sistema de apoyo. 
e) Compensación de terreno. La compensación del terreno consiste en procederse a la  
inyección en el terreno, de lechada de cemento u otros, de forma controlada y en 
concordancia con los movimientos registrados en el suelo. El objetivo es compensar con 
esta inyección el volumen de terreno perdido debido a la construcción del túnel. Esta 
técnica requiere una instrumentación de medición de desplazamientos adecuada  y el 
correcto seguimiento de los movimientos del terreno y del edificio. Fue utilizada con éxito 
en diversas obras, como en la construcción de la línea de metro “Jubilee” de Londres, a fin 
de proteger edificios emblemáticos como el “Big Ben” y el Palacio de Westminster (Harris et 
al, 1999). Más recientemente Mair (2008) describió con éxito, su aplicación en la 
compensación de suelos granulares y una innovadora aplicación, de perforación 
direccional, en la instalación de los tubos de inyección.  
f) Instalación de una barrera física. En ciertas ocasiones, se puede considerar la instalación 
de una barrera física entre las cimentaciones del edificio y el túnel. Esta barrera podría 
tomar la forma de una pared continua o de una línea de pilotes colocados periódicamente. 
Esta barrera no está conectada al edificio y por eso no permite transferencia directa de 
cargas. Su propósito es modificar el perfil de desplazamientos del terreno y reducir los 
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2.3 Ingeniería de cimentaciones 
2.3.1. CONSIDERACIONES GENERALES 
 Las teorías de análisis estructural consideran las edificaciones como un sistema único 
constituido por tres partes: la superestructura; la infraestructura; y el terreno de cimentación. La 
superestructura es la parte que será habitada terminada la construcción del edificio y está 
constituida por las vigas, los pilares, los forjados, las paredes, las divisiones internas. La 
infraestructura es la parte que transfiere las cargas de la estructura para el terreno de 
cimentación y está constituido por las zapatas, pilotes, pantallas, etc. El terreno de cimentación 
es el responsable por la absorción de las acciones provenientes de la superestructura.  
 Generalmente, la estructura es calculada suponiendo los apoyos inmovibles, donde 
resultan los esfuerzos actuantes (fuerzas verticales, fuerzas horizontales y momentos). Eses 
resultados son seguidamente transmitidos al ingeniero de cimentaciones, que utilizando los 
datos característicos del suelo, proyecta las cimentaciones, estimando sus correspondientes 
desplazamientos, admitiendo que cada apoyo se puede desplazar libremente de los demás 
(figura 40).  
 Las deformaciones del terreno - resultado de los asentamientos verticales - son la 
consecuencia del cambio de estado tensional preexistente en el terreno de cimentación, 
resultado de la construcción de la edificación. Debido a esto, la condición inicial de apoyo 
inmóvil queda perjudicada, y en las estructuras hiperestáticas – que son la mayoría – las 
cargas iniciales son redistribuidas por todos los demás elementos. 
 Se llega así, al problema conocido como “interacción suelo-estructura”. Los ingenieros de 















Figura 40 - Hipótesis de cálculo básicas del proyecto de estructuras y del proyecto de cimentaciones con 
el efecto de la interacción efecto suelo-estructura (mod. Gusmão, 1990) 
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2.3.2. INTERACCIÓN SUELO-ESTRUCTURA 
 La interacción suelo-estructura tiene por objetivo evaluar los efectos de los 
desplazamientos de la cimentación (asentamientos) y también los esfuerzos internos de la 
estructura.  El estudio de la ISE tiene como pionero al investigador Meyherof, que en 1953 
publicó un trabajo basado en la teoría de la elasticidad. En ese trabajo, relaciono la rigidez de 
la estructura con la del suelo.   
 La rigidez relativa cimentación-suelo para una placa, es determinada por la expresión: 
ܴ௥ = ா೎∙ூாೞ ∙஻                      (2.25) 
 Siendo: Ec  el módulo de deformación de la placa; I el módulo de inercia transversal de 
placa por unidad de profundidad; Es el módulo de deformación del suelo; B la anchura de la 
placa. 
 Meyherof (1953), propuso también un modelo simplificado donde toda la estructura del 
edificio, podría ser sustituida por una viga de inercia equivalente. En el caso de un edificio con 
estructura en pórtico de hormigón y de paredes de obra de fábrica, la rigidez de su viga 
equivalente seria: 
ܧ௘ ∙ ܫ௘ = ∑ܧ௖ ∙ ܫ௩ + ∑ܧ௔ ∙ ܫ௔               (2.26) 
 Siendo: ∑Ec∙Iv el sumatorio de las rigideces de las vigas; ∑Ea∙Ia el sumatorio de las 
rigideces de las paredes. 
 Sabiendo que cualquier estructura (viga equivalente) interaccionara con su suelo de 
cimentación, su desempeño viene gobernado por su rigidez relativa (Rr). En ejemplo, una 
estructura asiente en roca puede comportarse como flexible y la misma estructura asiente 
sobre una argila blanda, se puede comportar como rígida. 
 Potts & Addenbrooke (1997), llevó a cabo un estudio paramétrico donde relacionó la 
influencia de la rigidez de los edificios con los movimientos de los terrenos inducidos por la 
construcción de túneles; utilizando métodos de elementos finitos y incorporando un modelo de 
suelo elástico-plástico no lineal. El edificio fue representado por su viga equivalente, con una 
rigidez axial EA y una rigidez a flexión EI (donde E es su módulo de deformación; A la área de 
sección; I el momento de inercia de la viga). La rigidez relativa axial α* y la rigidez relativa a 
flexión ρ* iguales a: 
 
∝∗= ܧ ∙ ܣ ܧ௦ ∙ ܪ⁄                   (2.27) 
 
ߩ∗ = ܧ ∙ ܫ ܧ௦ ∙ ܪସ⁄                   (2.28) 
 
 Donde: H representa la longitud de media viga (B/2); Es es la rigidez del suelo de 
cimentación; e representa la excentricidad del eje del túnel respecto al centro de la viga. 
 Este estudio permitió representar los diagramas de la figura 41, donde se puede obtener los 
factores modificativos (en ordenadas) de las rigidices “teóricas” a flexión, de la viga 
equivalente, tanto para los casos de hundimiento como de levantamiento del terreno. En (a), 
los factores modificativos  para la obtención de las rigideces a flexión “reales” a utilizar en el 
cálculo de los ratios de deflexión (Δ/L) y en (b) los factores modificativos para la obtención de 
las rigideces a flexión “reales” a utilizar en el cálculo de las deformaciones horizontales (εh). En 
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 Se realza que en el “levantamiento” la rigidez a flexión del edificio puede variar 
considerablemente para pequeños intervalos de variación de la rigidez relativa suelo-estructura 
 En la figura 42 se ilustra una comparación entre un perfil de asentamientos teórico (sin la 
consideración de la rigidez relativa suelo-estructura), con diferentes perfiles de asentamientos 
teóricos, calculados según diferentes rigideces relativas suelo-estructura. Se trata de un edificio 
de 60m de anchura, localizado sobre el eje de un túnel situado a 20m de profundidad y con 
excentricidad igual a cero. Se observa que el asentamiento máximo es variable con la rigidez 
relativa, pudiendo ser hasta casi 3 veces menor (de 6,4 mm a 2,4mm), cuando se varía la 
rigidez relativa de valores próximos a cero hasta la mitad de la unidad. En la figura 43 se 
representa el perfil de asentamientos teórico (sin considerar la rigidez relativa) y el registrado in 


















Figura 41 - Curvas de diseño para la obtención del factor modificativo de las rigideces a flexión de las 
vigas equivalentes: (a) para el cálculo del ratio de deflexión (Δ/L); (b) para el cálculo de la deformación 
horizontal (εh) (Boone, 2008) 
Figura 42 - Influencia de la rigidez relativa a flexión, en los perfiles de asentamiento (Potts & Addenbrooke, 
1997) 
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 Gusmão (1990), hizo un estudio paramétrico analizando cualitativamente y 
cuantitativamente los factores que influencian el mecanismo de interacción suelo-estructura en 
edificaciones y obtuvo las conclusiones abajo mencionadas, que están en concordancia con lo 
analizado anteriormente: 
i) El modelo simplificado de la viga equivalente propuesto por Meyherof (1953) mostró ser 
bastante satisfactorio para los diferentes casos analizados. 
ii) Los asentamientos absolutos y diferenciales máximos disminuyen de valor con el aumento 
de la rigidez relativa estructura-suelo; siendo que los asentamientos absolutos son menos 
influenciados que los asentamientos diferenciales. 
iii) El aumento del número de plantas, de los “linteles de cimentación” y la consideración del 
efecto tridimensional del pórtico, aumentan la rigidez global de la estructura, ejerciendo una 
significativa influencia en la uniformización de los asentamientos 
iv) La tendencia a la uniformización de los asentamientos no crece linealmente con el número 
de plantas de la edificación. Se observa que hay una mayor contribución de las primeras 
plantas. 
v) Existe una mayor tendencia para la uniformización de los asentamientos, cuando las 
estructuras en planta se aproximan de la forma cuadrangular.
Figura 43 - Comparación entre el perfil de asentamientos teórico (sin considerar la rigidez relativa), con el 
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Capítulo 3 
Descripción del edificio y análisis de 
sus lesiones 
3.1 Introducción 
 El edificio analizado en el presente trabajo, fue uno de los 84 edificios afectados por la 
tragedia, ocurrida en el barrio del Carmel de Barcelona, en enero de 2005. 
 Esta tragedia, más conocida por “el hundimiento del Carmel” ocurrió en el marco de las 
obras de extensión de la línea 5 del metro de Barcelona, conectando la estación “Horta” a la 
estación de la línea 3 “Vall d’Hebron”. 
 El 25 de enero de 2005, pasados 6 meses desde el inicio de las obras de excavación del 
túnel de esta obra, sucedió un primer desprendimiento de tierras que alertó del inicio de este 
suceso. Por esta razón, se desalojó los edificios n° 10, 12 y 14 de la calle Calafell (edificio 
vecino al estudiado en este trabajo). Gracias a esta medida, se logró evitar que se produjeran 
víctimas mortales, resultado del segundo desprendimiento de tierras - el más importante - y que 
llevó al colapso de un local del edificio n° 12/14, que tuvo lugar en la mañana del día 27 de 















Figura 44 – Localización geográfica del epicentro del hundimiento de tierras (Vista en planta) 
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Figura 45 – Los efectos de la perforación junto a 
la falla desconocida 
Figura 46 – Relleno del túnel previamente excavado 
con hormigón 
 El desprendimiento del día 27 resultó en: un agujero de 18m de diámetro y 35m de 
profundidad; el desalojamiento de 84 bloques de viviendas (1057 personas); un total de 15000 
personas afectadas por los daños en sus habitaciones cercanas al ocurrido. El túnel se había 
escavado según el nuevo método austriaco, a sección completa y discurría por un subsuelo 
formado por una alternancia de areniscas y pizarra, que según los informes, era de arenisca 
con un RMR (un índice de clasificación de rocas) 42 en la zona del accidente. El accidente 
empezó en el día 25 cuando se tocó la base de un plano de discontinuidad paralelo al eje del 
túnel, descubierto a posteriori. Inmediatamente apareció una chimenea y seguidamente se 
empezaron las tareas de estabilización de tierras (básicamente proyección de hormigón), 
aunque todavía nadie temía el colapso total (la formación de chimeneas no es extraña a estos 
túneles). La estabilización empleada no fue suficiente y el colapso total se produjo el día 27 
(figura 45). Como consecuencia, estalló una grave crisis política y social en la región, que llevó 
al abandono de la obra. La parte del túnel ya excavada se rellenó con hormigón (figura 46). Las 
investigaciones del accidente, apuntaran responsabilidades, entre otras, a negligencias de 
proyecto (método de construcción desapropiado en este tipo de suelo), a un deficiente estudio 
geotécnico y a la falta de control de la obra, compartida entre las entidades: GISA (autoridad de 
construcción del gobierno de Cataluña - el dueño de la obra); la empresa constructora;  la 














 A continuación se presenta el edificio estudiado en este trabajo - situado en el 9-11 del 
Passatge Calafell - y se analizan sus lesiones estructurales, resultantes del hundimiento de 
tierras, que colapsó a sus edificios vecinos. 
.  
3.2 Descripción del edificio y de su estructura 
 Las informaciones y lesiones presentadas a continuación, están documentadas en un 
informe de levantamiento de daños, realizado por la empresa “COTCA” entre febrero y junio de 
2005, a  encargo de la entidad GISA. Tuve como finalidad, la evaluación de los daños que 
hayan podido ser provocados por el hundimiento de tierras del 27 de enero 2005. 
 El edificio estudiado (9-11 Passatge Calafell; 37-51 Calle Sigüenza) se construyó en el año 
1972, con fines de habitación social, tal como la mayoría de edificios de su entorno, construidos 
en la misma época. 
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 De planta trapezoidal con retranqueo, este edificio está constituido por 6 plantas (sótano, 
planta baja, entresuelo, primer y segundo piso y ático), alojando cinco locales comerciales y 71 
viviendas, distribuidas por cinco escaleras comunitarias. 
 El edificio se apoya sobre cimentaciones corridas en los muros del sótano (muros de 
contención de tierras en hormigón) y sobre zapatas aisladas y combinadas en los pilares de las 
alineaciones centrales.  
 Los elementos verticales (portantes) son constituidos por paredes de obra de fábrica 
estructural (casi todas con un espesor igual a 15cm, desde la planta baja hasta la planta ático) 
y de algunos elementos en hormigón armado (muros y pilares del sótano y pilares de la planta 
baja). 
 Los elementos horizontales son constituidos por vigas (metálicas y de hormigón armado) de 
carga y de apuntalamiento y por forjados unidireccionales de viguetas de hormigón. 



























3.3 Tipología de las lesiones 
 
3.3.1. LOCALIZACIÓN Y TIPOLOGÍA DE LAS LESIONES 
Figura 47 – Vista tridimensional del edificio: (a) vista frontal; (b) vista trasera 
Figura 48 – Vista in situ del edificio: (a) Fachada P/ Calafell; (b) Fachada C/ Sigüenza 
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 Las lesiones del sótano se resumieron a: 
1) Fisuras de retracción en la solera, agravadas en grietas en la zona próxima a la 
“chimenea”. 
2) Fisuras en la parte inferior del forjado, mayoritariamente en la dirección de las viguetas. 
3) Fisuras antiguas en los muros de las crujías posteriores (a la derecha de la figura 49) y 
fisuras recientes en los muros de las primeras crujías, cerca de la zona del hundimiento (a 
la izquierda de la figura 49), marcando los ejes de giro del asentamiento. 
 















 En la planta baja se destacan las siguientes lesiones: 
1) Fisuras y grietas en la dirección de los forjados, siendo los más dañados situados a la 
izquierda de la imagen, cerca del hundimiento de tierras (líneas naranja y roja de la fig. 50). 
2) Separaciones en el pavimento coincidiendo con las fisuras de los forjados por la parte 
inferior, en algunos casos rompiendo las baldosas (trazos verdes de la figura 50). 
3) Grietas horizontales en paredes de fachadas y en los pilares del P/ Calafell. 
4) Grietas inclinadas en paredes de carga sobre todo en las zonas de núcleos de escaleras y 
en la zona más próxima al P/ Calafell (a la izquierda de la imagen). 
5) Fisuras verticales en unión de paredes y en la unión de pilares con la obra de fábrica. 
6) Fisuras en varias direcciones en diversos falsos forjados de cocinas, baños y escaleras. 
Figura 49 – Localización de las lesiones en el sótano (vista en planta) 
Figura 50 – Localización de las lesiones en la planta baja (vista en planta) 
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 En el entresuelo se constataron: 
 
1) Grietas horizontales en la fachada del P/ Calafell (a la izquierda de la figura 51). 
2) Grietas en la dirección de los forjados y en algunos casos también perpendiculares a estos. 
3) Grietas verticales en paredes de carga y en los cerramientos del patio interior. 
4) Fisuras verticales, horizontales e inclinadas en diversos tabiques. 
5) Grietas en dinteles y en aberturas de paredes carga. 
6) Fisuras en diversos falsos techos y baldosas rotas y sueltas en diversos balcones. 
 















En la primera planta las principales lesiones son: 
 
1) Grietas y fisuras en la parte inferior de diversos forjados, en la dirección de las viguetas. 
2) Diversas separaciones de pavimentos sobre todo en el lado C/ Sigüenza (Esc 3). 
3) Grietas en dinteles,  antepechos de fachada y aberturas de paredes. 
4) Fisuras en tabiques y grietas inclinadas en paredes de carga, en dirección de P/ Calafell. 
5) Grietas en los rellanos de escaleras en la unión con los forjados o elementos de soporte. 
Figura 52 – Localización de las lesiones en la planta primera (vista en planta) 
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En la segunda planta se registraron las siguientes lesiones: 
 
1) Grietas inclinadas en paredes de carga hasta la fachada principal (P/ Calafell). 
2) Fisuras en la parte superior de la pared de carga y al entorno de aberturas. 
3) Separaciones del pavimento y fisuras en forjados según la dirección de las viguetas. 
4) Grietas verticales y horizontales en tabiques. 
 
 
















En el ático, las principales lesiones fueron: 
 
1) Grietas inclinadas en paredes de carga, en dirección a la fachada P/ Calafell y en los 
núcleos de escaleras, en especial la segunda escalera (la primera a la izquierda). 
2) Fisuras en los forjados según la dirección de las viguetas e inclinadas en las esquinas. 
3) Fisuras verticales e inclinadas en tabiques (tramos de mayores vanos y pasillos). 
4) Separaciones en el pavimento, según la dirección de viguetas y baldosas rotas en baños. 
Figura 54 – Localización de las lesiones en la planta ático (vista en planta) 
Figura 53 – Localización de las lesiones en la segunda planta (vista en planta) 
Descripción del edificio y análisis de sus lesiones 








 En la figura 55 se pueden observar 3 claras fisuras horizontales en la fachada del edificio P/ 
Calafell, la fachada más afectada por los asentamientos del terreno. Son evidentes las fisuras 








 En la figura 56 se constatan diversas fisuras verticales e inclinadas en las escaleras 2 y 3. 
La escalera 2, siendo la más próxima de la chimenea, se encuentra naturalmente más dañada. 









 En la figura 57 se encuentran dañadas, sobre todo, las zonas alrededor de aberturas de 
paredes. Es una situación natural, puesto que son los elementos menos rígidos y por lo tanto 
más sensibles a los asentamientos.   
Figura 55 – Lesiones en la fachada del P/ Calafell 
Figura 56 – Lesiones en las escaleras 2 (izquierda) y 3 (derecha) 
Figura 57 – Lesiones en la escalera 1 (izquierda) y en un pórtico portante perpendicular a la 
fachada principal de P/ Calafell (derecha) 
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Figura 59 – Lesiones de un pórtico portante 
perpendicular a P/ Calafell  
3.3.2. ANÁLISIS DE LAS LESIONES 
 A continuación, se procede a la organización y clasificación de los diferentes tipos de 
patologías presentadas anteriormente, con el objetivo de justificar las causas que llevaron a su 
aparición, evaluando el riesgo que representan para la estabilidad de la estructura. 
 
 Lesiones asociadas al asentamiento producido por la “chimenea” 
 
 Las lesiones asociadas al hundimiento de tierras - materializado por la chimenea - se 
circunscriben principalmente al primer tercio izquierdo del edificio, próximo a la fachada de P/ 
Calafell (figura 55, Esc 1 y Esc 2). Estas lesiones se materializaran en fisuras y grietas 
inclinadas de derecha hacia izquierda (figura 58), que delimitan los arcos de descarga de las 
paredes portantes (perpendiculares a la fachada principal) hasta la fachada de P/ Calafell (que 
asentó varios centímetros). Este patrón de fisuración coincide con los fundamentos teóricos, 
abordados previamente en la sección  2.2.2.3.2 del “estado del conocimiento”. 
 Los tabiques situados en la misma zona y según la misma dirección (perpendiculares a la 
fachada principal) también sufren el mismo tipo de lesión. 
 La figura 59 ilustra los daños de uno de los pórticos portantes perpendiculares a P/ Calafell, 
donde se materializan  tres fisuras diagonales y una gran fisura horizontal, de la pared de la 
primera crujía; resultado de quedar suspendida en tracción al asentar el terreno de 
cimentación. El pórtico de la figura 57 es en todo similar al de la figura 59, con la excepción de 
que éste, también presenta claras fisuras verticales; ciertamente debidas a la deformación 
horizontal impuesta por el terreno. En estas paredes, se vuelve obligatorio un refuerzo o incluso 
la reconstrucción completa ya que son paredes estructurales, con riesgo de colapso. También 
debido a estos movimientos, los forjados unidireccionales de las primeras crujías de estos 
pórticos sufrieron daños importantes (grietas importantes en la dirección de sus viguetas y 
posibles viguetas damnificadas), necesitando de refuerzos importantes. 
 Estos movimientos fueron también los responsables de los daños constatados en los 
núcleos de escaleras (figura 56) situados cerca de P/ Calafell, sobre todo lo de las grietas en 














 Lesiones asociadas a la flexibilidad de los forjados 
 
 En casi todas las escaleras hay señales de deformación excesiva de los forjados, que se 
Figura 58 – Fisuración típica de los pórticos 
portantes, perpendiculares a P/ Calafell 
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materializan en fisuras de la unión vigueta-bovedilla. En esta época, los forjados de viguetas 
eran construidos con un insuficiente armado en la capa de compresión, lo que favorece la 
fisuración en la unión vigueta-bovedilla, que generalmente no es de mayor gravedad. 
 En cambio, como consecuencia de estas deformaciones se pueden formar arcos de 
descarga en tabiques (no estructurales) y fisuras alrededor de sus aberturas. 
 
 Lesiones asociadas a la inexistencia de dinteles 
 
 Tanto en la obra de fábrica estructural como en los tabiques, la ausencia de dinteles en las 
aberturas, era una práctica habitual en esta época constructiva. La inexistencia de este 
elemento estructural, implica que sea la obra de fábrica la encargada de repartir las cargas a 
las jambas, lo que a veces no es capaz de hacer, sin fisurarse. 
 
 Lesiones asociadas a la inexistencia de juntas 
 
 El desarrollo en planta de las cinco escaleras no tiene juntas. Debido a eso se forman unas 
fisuras inclinadas existentes en las esquinas de los forjados del ático. Este hecho es agravado 
por el asentamiento del primer tercio del edificio y hace recomendable la creación de una junta 
coincidiendo con la medianera, que permita recalzar la zona asentada e independizarla de los 
edificios no dañados significativamente por el asentamiento.    
 
 Otras lesiones 
 
 En el sótano, existen fisuras en la solera con origen en la retracción y fisuras en la unión de 
la obra de fábrica que envuelve los bajantes, con el pilar de hormigón armado. Estas últimas 
suceden debido a un comportamiento higrométrico y mecánico diferenciado de los dos 
materiales. Los falsos forjados presentan sus problemas debido a ser elementos que están 
conectados a elementos verticales (paredes) y a elementos horizontales (forjados) con 
comportamientos de deformación distintos. 
3.4 Conclusiones 
 El desarrollo de esta sección permitió deprender las siguientes conclusiones: 
1) La excavación de un túnel es un trabajo muy sensible. Su ejecución debe ser encarada con 
la mayor precaución y rigor. Los errores técnicos, humanos u otros, que pueden conducir a 
un accidente como lo del Carmel, tienen demasiadas repercusiones financieras, materiales 
y sobre todo humanas. 
2) Este edificio estuvo sujeto a un importante hundimiento de tierras. Debido a estas acciones, 
su estructura quedó muy dañada necesitando fuertes trabajos de 
recuperación/reconstrucción. Sin embargo después de analizar el origen de sus lesiones – 
todas potencializadas por el accidente - se pudo constatar que algunas de de ellas no 
estaban directamente relacionadas con este accidente, pero si con otros factores ajenos al 
accidente como: las deficiencias constructivas o los errores de proyecto.  
3) Asegurando una correcta construcción y manutención del edificio, debería ser posible 
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Capítulo 4 
Estudio y comprobación de macro-
modelos de obra de fábrica 
4.1 Introducción 
 Como lo analizado anteriormente en la sección 2.1.7 del “estado del conocimiento”, el 
análisis numérico de las grandes estructuras de obra de fábrica - constituidas por un gran 
número de unidades y juntas - apenas es viable a través de la utilización de macro-modelos. 
En estos modelos, se establece una relación entre tensiones y deformaciones medias en el 
material compuesto, previamente homogenizado, despreciándose la interacción local entre las 
unidades y las juntas; que tiene muy poca influencia en el comportamiento global de la 
estructura. 
 Debido a la disposición geométrica de las unidades y de las juntas, la obra de fábrica 
presenta un comportamiento mecánico característicamente anisotrópico, aunque las 
propiedades de sus constituyentes puedan ser isotrópicas. Así, un macro-modelo completo 
debe reproducir un material ortotrópico, con diferentes tensiones resistentes de tracción y de 
compresión, así como diferentes parámetros inelásticos, para cada uno de los ejes del material. 
 La reducida atención a que fue sometida la macro-modelización de la obra de fábrica, por 
parte de la comunidad científica, es comprobada por el reducido número de modelos numéricos 
actualmente existentes, para ese efecto. 
 Lourenço (1996) desarrolló un modelo numérico anisotrópico continuo, compuesto por dos 
superficies de rotura plástica - una de “tipo Rankine” y otra de “tipo Hill” - apropiado para la 
modelización de materiales anisotrópicos - como la obra de fábrica - en situaciones de tensión 
plana. La primera superficie de rotura, está asociada a un proceso de fractura localizado, 
equivalente a una “fisuración” del material y la segunda está asociada a una fractura más 
distribuida, equivalente a un “aplastamiento” del material. 
 En esta sección se presentará la formulación de este último modelo, concretizándose una 
comprobación de su desempeño en una experimentación documentada. También se estudiará 
la posibilidad de utilizar modelos alternativos más “simplificados”, realzándose todavía, las 
limitaciones e imprecisiones que están inherentes a los mismos. 
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4.2 Modelo anisotrópico “Rankine-Hill” 
4.2.1. ANTECEDENTES Y FORMULACIÓN DEL MODELO 
 
 El análisis realista de las estructuras de obra de fábrica, en una perspectiva de macro-
modelización, implica la descripción del material, para todos los estados de tensiones posibles. 
 Las dificultades inherentes a estos modelos surgen, por un lado debido a la casi 
inexistencia de resultados experimentales globales (sea para el comportamiento pre-pico o 
pos-pico), y por otro, debido a la complejidad intrínseca a la formulación del comportamiento 
inelástico anisotrópico. Solo unos pocos autores intentaron desarrollar macro-modelos 
específicos para el análisis de la obra de fábrica, en el que se combinaba comportamiento 
anisotrópico elástico, con el comportamiento anisotrópico inelástico del material. Dhanasekar et 
al (1985) y Seim (1994) – basados en el trabajo de Ganz (1985) – trabajaron en la 
implementación de un modelo numérico especifico para la obra de fábrica. Sin embargo, estos 
autores propusieron superficies de rotura tan complicadas que prácticamente excluían la 
utilización de los conceptos modernos de la teoría de la plasticidad y de una correcta 
representación del comportamiento no lineal (endurecimiento y reblandecimiento) del material. 
 El modelo Rankine-Hill, presentado por Lourenço (1996), combina  las ventajas de los 
conceptos modernos de la teoría de la plasticidad con una representación poderosa del 
comportamiento anisotrópico del material, que incluye endurecimiento y/o reblandecimiento 
para cada eje del material. Se realza también que la representación de una superficie 
anisotrópica, no es posible utilizando únicamente los términos de las tensiones principales. Su 
representación tendrá que ser establecida a través del vector completo de tensiones σx, σy y 
δxy, para estados de tensión plana. Otra representación posible puede ser obtenida a través de 
las tensiones principales y del ángulo θ que éstas forman con los ejes del material. Como es 
evidente, los diagramas de las tensiones principales varían según el ángulo θ. 
 Se admite que los ejes del material están definidos por la dirección de las juntas 
horizontales (dirección x) y por la dirección de las juntas verticales (dirección y).  
 Para modelar el comportamiento ortotrópico del material, se adopta un modelo de 
plasticidad “tipo Rankine” para la tracción y un modelo “tipo Hill” para la compresión (figura 60). 
El primer criterio está asociado a un mecanismo de fractura localizado, denominado “fisuración 
del material” y el segundo está asociado a un proceso de fractura mas distribuido, que 
habitualmente se relaciona con el “aplastamiento del material”. Para el criterio de Hill, la 
palabra “tipo” es utilizada porque el autor original (Hill, 1948), asumió en su época, una 
formulación tridimensional para esta superficie. Sabiendo que generalmente se desconoce su 
influencia en la dirección fuera del plano y que ésta también no es considerada, la superficie 
adoptada para la compresión, resulta así, en un caso particular de la formulación cuadrática 
completa de Tsai and Wu (1971). Para el criterio de Rankine, la palabra “tipo” también es 
empleada porque, como es sabido, el criterio de Rankine representa la resistencia del material 
a lo largo de su máxima tensión principal; como esta definición no es posible, para un modelo 
anisotrópico, la superficie de plasticidad adoptada para el comportamiento a tracción, será así 
derivada de los criterios originales de Rankine, pero representará únicamente un ajuste de 
valores experimentales. La descripción completa de esta formulación puede ser consultada en 
Lourenço (1996). 
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4.2.2. SUPERFICIES DE ROTURA PLÁSTICAS 
4.2.2.1. Tipo Rankine (Tracción) 
 La superficie “tipo Rankine” para un material ortotrópico puede ser escrita como (Lourenço 
1996): 
 
ଵ݂ = ൫ఙೣିఙഥ೟ೣ(௞೟)൯ାቀఙೣିఙഥ೟೤(௞೟)ቁଶ + ට൫ఙೣିఙഥ೟ೣ(௞೟)൯ିቀఙೣିఙഥ೟೤(௞೟)ቁଶ + ߙ߬௫௬ଶ                       (4.1) 
 
Donde α, es el parámetro que controla la contribución de la tensión tangencial para la rotura a 
tracción y es igual a: 
ߙ = ௙೟ೣ∙௙೟೤
ఛೠ,೟మ                                (4.2) 
Siendo ftx, fty y τut, respectivamente, las resistencias uniaxiales a tracción en las direcciones xx, 
yy y la resistencia al cortante. ߪത௧௫(݇௧) y ߪത௧௬(݇௧) representan el comportamiento de la resistencia 
uniaxial a tracción según los ejes xx y yy (Figura 61). 
 Se admite que el reblandecimiento del material es exponencial, con distintas energías de 
fractura (Gftx y Gfty), para cada valor de plastificación, de la siguiente forma: 
ߪത௧௫ = ௧݂௫ ∙ exp (− ௛∙௙೟ೣீ೑ೣ ϗ௧)  y     ߪത௧௬ = ௧݂௬ ∙ exp (− ௛∙௙೟೤ீ೑೤ ϗ௧)           (4.3) 
Donde la largura equivalente h está relacionada con la dimensión del elemento, Bazant & Oh 
(1983) y se puede estimar a: 
 
ℎ = ߙ௛ඥܣ௘                       (4.4) 
Donde, αh es igual a 1 para elementos cuadráticos e igual a √2 para elementos lineales; Ae 
está relacionada con el área del elemento (Feenstra, 1993).  
Figura 60 - Superficies de rotura adoptadas  (Representación para estados planos de tensión) (Lourenço 
1996) 
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El escalar Kt es utilizado para controlar la cantidad de reblandecimiento. Este parámetro es la 
deformación plástica equivalente y es igual a: 
݇̇ = ߝ̇௘௣௦ = ඥ(ߝ̇௣)்ߝ̇௣ = ଵ
ఙഥ
ߪ்ߝ̇௣                (4.5) 
 La ley de plastificación es no-asociada, con el potencial plástico g1, dado por la superficie 
de plastificación de Rankine, lo que significa que α=1 en la ecuación (4.1).  





    
 
 
4.2.2.2. Tipo Hill (Compresión) 
 La superficie más simple que acomoda resistencias a compresión diferentes para los dos 
ejes del material, es un elipsoide centrado rodado en el espacio definido por las componentes 
del vector de las tensiones en tensión plana (σx, σy, τxy). La expresión para esta cuadrática es: 
 
ଶ݂ = ܣ ∙ ߪ௫ଶ + ܤ ∙ ߪ௫ߪ௬ + ܥ ∙ ߪ௬ଶ + ܦ ∙ ߬௫௬ଶ               (4.6) 
 
Donde, A, B, C y D son 4 parámetros materiales de tal manera que  B2 – 4 AC < 0, para 
asegurar la convexidad 
ܣ = 1 ( ௠݂௫)ଶ⁄                         (4.7) 
ܤ = ߚ ( ௠݂௫ ∙ ௠݂௬)⁄                      (4.8) 
ܥ = 1 ( ௠݂௬ଶ)⁄                       (4.9) 
ܦ = ߛ ( ௠݂௫ ∙ ௠݂௬)⁄                     (4.10) 
Donde fmx y fmy son respectivamente, los valores de las resistencias uniaxiales a compresión en 
las direcciones xx y yy.   
 El parámetro β determina la dependencia de los valores de las componentes normales de 
las tensiones, o sea, rota la superficie de plasticidad alrededor del eje de la tensión tangencial; 
Figura 61 -  Típica respuesta tensión-deformación en tracción uniaxial a lo largo de los dos ejes del 
material: (a) Ejemplo 1 – Caso general; (b) Ejemplo 2 – Reblandecimiento isotrópico; (c) Ejemplo 3 – 
Elástico-Plástico-Perfecto comportamiento en la dirección yy (Lourenço 1996) 
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debe ser obtenido a partir de un test experimental, como por ejemplo, el test de compresión 
biaxial, con un ratio de tensiones principales igual a 1. Si este test es utilizado para obtener el 
parámetro β, la carga de rotura bajo compresión biaxial (σx=σy=-f45° y τxy=0) conduce a: 








మ ൨ ௠݂௫ ௠݂௬                (4.11) 
 El parámetro γ determina la contribución de las tensiones tangenciales para la rotura a 
compresión y puede ser obtenido por: 
ߛ = ௙೘ೣ∙௙೘೤
ఛೠ
మ                     (4.12) 
 La ley adoptada para el comportamiento de la compresión uniaxial, admite endurecimiento 
parabólico, seguido de un reblandecimiento parabólico/exponencial; recorriendo a dos energías 
diferentes de fractura, en las dos direcciones (Gfcx y Gfcy). La ley de flujo plástico adoptado es 
asociada. Un ejemplo de la respuesta del material a compresión uniaxial es ilustrado en la 
figura 62. La deformación plástica correspondiente al valor de la tensión de compresión de 












4.2.3. ESTIMACIÓN DE LOS PARÁMETROS DEL MODELO 
 El modelo del material propuesto, posee cuatro parámetros elásticos, siete parámetros de 
resistencia (ftx, fty, fmx, fmc, α, β y γ), cinco parámetros inelásticos (Gfx, Gfy, Gfcx, Gfcy y kp). 
 Los parámetros elásticos dependen del tipo de unidades y mortero y de sus dimensiones 
relativas. Pueden ser estimados, a través de una de las diversas técnicas de homogenización 
existentes, presentadas en 2.1.8.3. 
 Los cuatro primeros parámetros de resistencia, son las tensiones uniaxiales de tracción y 
compresión, según los ejes xx y yy. Son parámetros obligatorios, para la caracterización del 
comportamiento ortotrópico del material. Su definición, obliga a la ejecución de los test 
ilustrados en la figura 63.  
 La ejecución de estos test bajo control de desplazamiento, es condición suficiente para la 
obtención de los demás parámetros inelásticos, necesarios a la definición básica del modelo.  
Figura 62 - Respuesta tensión-deformación en compresión uniaxial a lo largo de los dos ejes del material: 
(a) Ejemplo 1 (Caso general); (b) Ejemplo 2 (Reblandecimiento isotrópico); (c) Ejemplo 3 
(Comportamiento post-pico perfectamente plástico en la dirección y) (Lourenço, 1996) 
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Figura 63 - Test de caracterización del material necesarios para la definición del modelo: tensión uniaxial 
(a) paralela a las juntas horizontales (b) normal a las juntas horizontales; compresión uniaxial (c) paralela a 
las juntas horizontales (d) normal a las juntas horizontales (Lourenço, 1996) 
 Para su calibración y definición completa, es necesaria la ejecución de los test adicionales, 
ilustrados en la figura 64. Estos últimos, permiten la determinación del parámetro α (que 
controla la contribución de las tensiones tangenciales para la rotura a tracción), del parámetro β 
(controla la dependencia de los valores de las componentes normales de la tensión) y del 



























ቀ1 + 4 ௙೟ೣ
௙ഀ
ቁ ቀ1 + 4 ௙೟೤
௙ഀ
ቁ                (4.13) 








మ ൨ ௠݂௫ ௠݂௬                (4.14) 
ߛ = ൤ଵ଺
௙ം
మ − 9 ൬ ଵ௙೘ೣమ + ఉ௙೘ೣ௙೘೤ + ଵ௙೘೤మ ൰൨ ௠݂௫ ௠݂௬            (4.15) 
 La característica más importante de los test de calibración está en su capacidad para 
desencadenar el modo de rotura correcto. La figura 65 muestra la posición típica de los 
parámetros de todos los test, respecto a la superficie de rotura compuesta y demuestra la 
importancia de seleccionar los test adecuados, para el cálculo de los parámetros α y γ. La 
intersección de los regímenes de compresión y tracción no es conocida en avance y diferentes 
tipos de formas pueden ser obtenidas para esta intersección. Por esta razón, los test 
recomendados para el cálculo de los parámetros α y γ, incluyen una carga lateral capaz de, en 
principio, conducir a un modo de rotura distinto del régimen de canto. 
Figura 64 - Test adicionales necesarios para la calibración del modelo: (a) α; (b) β; (c) γ; (Lourenço, 
1996) 
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4.3 Modelos isotrópicos simplificados 
 Además del modelo Rankine-Hill, otros modelos más simplificados, como el modelo plástico 
de Rankine-Von Mises y el modelo de fisuración “Total Strain Rotation Crack”, pueden ser 
considerados - en ciertas situaciones - en la modelización de la obra de fábrica. Estos modelos 
son isotrópicos y se parecen a los utilizados en la modelización del hormigón. Como es sabido, 
la obra de fábrica es un material anisotrópico. Por lo tanto, es importante realzar las 
importantes limitaciones conceptuales que están inherentes a estos modelos; su isotropía y sus 
diferentes superficies de rotura. Por consecuencia, se puede esperar, en ciertas ocasiones, 
erróneos mecanismos de rotura y/o resultados de dudosa fiabilidad. No obstante, estos 
modelos presentan algunas ventajas: 
i) Necesitan de menos parámetros de caracterización de material. Para su completa  
definición, apenas son necesarios los parámetros de resistencia a tracción y compresión y 
sus correspondientes energías de fractura (ft,fc,Gt,Gc). Estos parámetros son fácilmente 
estimables en la literatura. En la imposibilidad de concretizar todos los ensayos necesarios 
a la definición del modelo Rankine-Hill (Figura 63 y 64), se puede obtener de esta forma, 
una primera aproximación al comportamiento del material. 
ii) Convergencias más fáciles y rápidas en el cálculo no lineal. Debido a sus formulaciones 
menos complejas, generalmente, estos modelos conducen a convergencias más fáciles y 
más rápidas en el cálculo no-lineal, cuando comparados con el modelo anisotrópico. 
  
 También es importante realzar que, la utilización de estos modelos es menos precisa, 
cuanto mayor es el grado de anisotropía del material (Ey/Ex; fty/ftx; fmy/fmx).  
 En la figura 66 se ilustran las típicas superficies de rotura, para ambos modelos. Su 
formulación completa, está disponible en la bibliografía especializada (Feenstra & Rots, 1999). 
  
Figura 65 – Típica posición de los parámetros de resistencia y de calibración en la superficie de rotura del 
material compuesto (Lourenço, 1996) 
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4.4 Ensayos experimentales de ETH Zúrich  
4.4.1. INTRODUCCIÓN 
 Todos los macro-modelos de obra de fábrica, incluyen algún grado de aproximación. Esto 
es debido a la imposibilidad de reproducir correctamente en un medio continuo, algunos modos 
de rotura básicos; como por ejemplo: la fisuración y el deslizamiento de las juntas; la fisuración 
de las unidades; el aplastamiento de la obra de fábrica. Esto significa que la comparación de 
los resultados experimentales con los resultados numéricos, es más difícil que en el caso de 
los micro-modelos (debido a la no-modelización de las unidades y juntas, que permiten la fiel 
representación de los modos de rotura anteriormente descritos). 
 A continuación se presenta un ensayo experimental - disponible en la bibliografía - de un 
muro de obra de fábrica, realizado en la ETH Zurich, ensayado por los investigadores Ganz y 
Thürlimann, en 1984. 
4.4.2. DESCRIPCIÓN DEL MURO ENSAYADO 
 El muro ensayado por Ganz y Thurlimann (figura 67), consiste en un panel de obra de 
fábrica, de dimensiones 3300x2000x150 mm3, con dos muros “riostra” (en adelante, “franjas 
laterales”) en cada uno de sus extremos, de dimensiones 150x2000x600 mm3.  
 Las unidades son de argila cocida y las condiciones de frontera del muro vienen dadas por 
dos losas de hormigón, colocadas en el tope y en la base del muro. 
 Este muro es bastante adecuado para la comprobación de macro-modelos por las 
siguientes razones:  
i) Por su gran dimensión; que implica un gran número de unidades (condición inherente a los 
macro-modelos).  
ii) Por estar sometido a un cierto nivel de confinamiento (producido por la losa superior y por 
las paredes riostras); que le proporciona un patrón de fisuración bastante distribuido y una 
rotura bastante dúctil. 
iii) Por estar disponible la mayoría de los parámetros de caracterización del modelo, después 
de haber sido ensayado biaxialmente. 
Figura 66 – Típicas superficies de rotura para los modelos: (a) Rankine Von-Mises; (b) Total Strain 
Rotation Crack. (Feenstra & Rots, 1999) 
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 Ganz y Thurlimann, realizaron diversos ensayos utilizando distintos casos de carga, en 
estos mismos muros, denominándoles W1, W2, W3, Wi, según el caso de carga aplicado. En 
este trabajo, se presenta el muro “W1”, correspondiente a uno de esos casos de carga. En este 
muro, se aplica inicialmente, a lo largo de su longitud, una carga vertical descendente y 
uniformemente distribuida de 0,61 N/mm2; lo que representa una resultante vertical de 415KN. 
Seguidamente, se impone un desplazamiento horizontal en el muro, por medio de una carga 

















4.4.3. RESULTADOS EXPERIMENTALES 
 Las propiedades elásticas e inelásticas del muro fueron obtenidas a partir de los resultados 
experimentales de Ganz y Thürlimann y están resumidas en las tablas 12, 13 y 14. En las 
figuras 68 y 69 se representan los patrones de fisuración y el comportamiento tensión-
deformación de este muro. 
 
Propiedades Elásticas 
Ex Ey νxy Gxy 
2460 (MPa) 5460 (MPa) 0,18 1130 (MPa) 
Tabla 12 – Propiedades elásticas del muro de Ganz y Thürlimann (Lourenço, 1996) 
 
Propiedades Inelásticas en Tracción 
ftx fty α Gfx Gfy 
0,28 (MPa) 0,05 (MPa) 1,73 0,02 (MPa) 0,02 (MPa) 
Tabla 13 – Propiedades inelásticas en régimen de tracción del muro de Ganz y Thürlimann (Lourenço, 
1996) 
Figura 67 - Geometría y cargas para el muro de Ganz y Thürlimann, ensayado en ETH Zurich (Lourenço, 
1996) 
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Propiedades Inelásticas en Compresión 
fmx fmy β γ Gfcx Gfcy kp 
1,87 (MPa) 7,61 (MPa) -1,05 1,20 5,0 (Nmm/mm2) 
10,0 
(Nmm/mm2) 8 x 10
-4 



























 Estos resultados permiten verificar la gran ductilidad de la pared (hasta 15mm) y constatar 
una rotura por cortante y tracción, a lo largo de las grietas diagonales en zig-zag (figura 68 y 
69). Es una rotura del tipo C, previamente abordada en la sección 2.1.6.4 e ilustrada en la 
figura 16.  
Figura 68 – Aspecto de la fisuración del muro de Ganz y Thurlimann para: (a) la carga máxima; (b) la 
rotura (Lourenço, 1996) 
Figura 69 – Diagrama fuerza-desplazamiento para el muro W1 de Ganz y Thürlimann (1984) 
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4.5 Validación numérica 
 Este apartado tiene el propósito de comprobar numéricamente, la validad de los modelos 
teóricos previamente presentados (Rankine-Hill, Rankine-Von Mises, Total Strain Rotation 
Crack). Para este fin, se utilizará la plataforma de cálculo TNO Diana, en modo 2D, donde se 
reproducirá el ensayo del muro descrito en 4.4.2, haciendo uso de las propiedades del material 
obtenidas en 4.4.3. Se repetirá este proceso, para cada uno de los modelos. El análisis de los 
resultados, permitirá una apreciación personalizada, sobre el rendimiento y la fiabilidad, de 
cada uno de estos últimos. 
4.5.1. MODELO ANISOTRÓPICO “RANKINE-HILL” 
4.5.1.1. Modelo numérico utilizado 
 GEOMETRÍA Y PROPIEDADES FÍSICAS 
 
 La geometría del muro se encuentra representada en la figura 67. El modelo está analizado 
según tensión plana y está constituido por: un panel central de 3300x2000mm, con 150mm de 
espesor; dos franjas laterales de 150x2000mm, con 600mm de espesor; una losa superior de 




 Para mallar esta estructura, se han probado dos tipos de mallas distintos. En una primera 
instancia se ha utilizado una malla única de elementos cuadrangulares de 4 nudos, del tipo 
Q8MEM (interpolación lineal con un esquema de integración de Gauss 2x2), en toda la 
estructura (figura 70a); totalizando 484 elementos, 534 nudos y 1010 grados de libertad. En 
una segunda instancia, se ha probado una malla similar a la anterior, pero utilizando elementos 
triangulares del tipo T6MEM en las franjas laterales (figura 70b); totalizando 664 elementos, 
622 nudos y 1186 grados de libertad. 
 La primera malla (figura 70a) condujo a mejores resultados. Por esta razón, solo se 












 Figura 70 – Tipos de Mallas probados: (a) Malla elegida; (b) Malla descartada   
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 MATERIALES 
 
 En este modelo se han utilizado dos materiales distintos; el hormigón para la losa superior y 
la obra de fábrica para el muro. 
 El hormigón está caracterizado por los valores de la tabla 15. La caracterización de la obra 
de fábrica está basada en los valores obtenidos en los ensayos experimentales de 4.4.3, que 
se encuentran resumidos en la tabla 16. Sin embargo, ha resultado imposible obtener 
resultados conclusivos, sin alterar el parámetro α (de 1,73 para 1) y el valor de las energías de 
fractura en tracción (de 0,02 para 0,2). Estos cambios no deberían alterar el comportamiento de 
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 Propiedades Elásticas 
Ex Ey Gxy νxy 
2460 (MPa) 5460 (MPa) 1130 (MPa) 0,18 
Propiedades Inelásticas a Tracción 





0,2 (Nmm/mm2) 0,2 (Nmm/mm2) 1,0 
Propiedades Inelásticas a Compresión 









-1,05 1,20 8x10-4 
Densidad (γ) 
1900 Kg/m3 
Tabla 16 – Propiedades de la obra de fábrica en el modelo Rankine-Hill 
 
 CONDICIONES DE FRONTERA Y CARGAS APLICADAS 
 
 Como condiciones de frontera, se ha 
impuesto únicamente, los desplazamientos nulos 
(xx;yy), en toda la base del muro. 
 En respecto a las cargas aplicadas en el 
modelo, se resumen por su orden de aplicación: 
1) las cargas gravitacionales (losa+muro); 2) una 
carga vertical descendente de 415KN 
uniformemente distribuida, en la losa superior; 3) 
una carga horizontal gradualmente creciente y  
uniformemente distribuida en la cara lateral de la 
losa. (figura 71)  
Figura 71 – Condiciones de Frontera (rojo) y 
cargas aplicadas (azul) en el modelo numérico 
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4.5.1.2. Análisis de los resultados (Rankine-Hill) 
 Los resultados fueron calculados en aproximadamente 15 minutos, utilizando un PC, con 
un procesador  Intel Core 2 de 2.10 GHz y 4Gb de memoria RAM. 
 Se utilizó como método iterativo, el método de Newton-Ralphson Regular (que utiliza la 
tangente de rigidez correspondiente a cada iteración), haciendo uso de un algoritmo de 
incrementación escalada de los desplazamientos iterativos del tipo “line-search”, combinado 
con el método “arc-length”. Se estableció un criterio de convergencia energético, con una 
tolerancia de error igual a 0,0001 (+/- 0,01%). Hasta la rotura del modelo, se incrementaron 521 
pasos de carga horizontal, variando los mismos, entre un primero paso de 160 KN y los 
restantes entre 2KN y 4,8KN. 
 El comportamiento fuerza-desplazamiento, la distribución de las tensiones principales S1 y 
S2, así como la evolución de las deformaciones plásticas principales (equivalentes al patrón de 
fisuración del muro), son presentados a continuación en las figuras 72, 73, 74, 75 y 76. 
 































Figura 72 – Comportamiento Fuerza-Desplazamiento: (a) Modelo Numérico; (b) Comparación del 
comportamiento numérico con el comportamiento experimental  
Figura 73 – Tensión Principal Máxima  (S1), para d=5,89mm 
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 De los resultados obtenidos se observa: 
Figura 74 – Tensión Principal Mínima (S2), para d=5,89mm 
Figura 75 – Deformaciones principales plásticas (fisuración), para d=1,0mm 
Figur  76 – Deformaciones principales plásticas (fisuración), para d=5,89mm 
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 Comportamiento fuerza-desplazamiento: (figura 72)  
 
 Numéricamente, el valor de la fuerza horizontal máxima obtenida, ha sido de 215KN; o sea, 
un 15% más conservador que los 250 KN obtenidos experimentalmente. El desplazamiento 
horizontal máximo obtenido en el modelo (aprox. 6mm), está cerca de 40% del desplazamiento 
máximo constatado en la realidad (15mm). El modelo numérico entra en régimen plástico a 
partir de un desplazamiento horizontal igual a 1mm, mientras que en la experimentación, lo 
mismo aconteció entre 1 y 2 mm. 
 
 Tensiones Principales Máximas (S1) y Mínimas (S2): (figura 73 y 74) 
 
 Observando los vectores principales de la tensión máxima S1 y de la tensión mínima S2, se 
puede constatar que: hasta el desplazamiento último (5,88mm), las tensiones de compresión 
máximas (-6,33 MPa), localizadas en el canto inferior derecho del muro (casi verticalmente), no 
alcanzan todavía el límite de resistencia máximo a compresión, de la obra de fábrica (-7,61 
MPa) en la vertical. Por lo tanto la rotura del muro, no debería suceder por aplastamiento, pero 
si por fisuración (tracción) del mismo. Las tensiones máximas (0,43 MPa) ocurren en la losa 
superior (hormigón elástico) y algunos valores de tracción, próximos de 0,28 MPa (límite 
horizontal a tracción del modelo) son encontrados en la parte superior del lateral izquierdo, 
prolongándose en el panel (trazos color rojo) a través de una diagonal que pierde de intensidad 
hacia el otro extremo. Es en estas zonas donde se espera la rotura del modelo por fisuración. 
 
 Deformaciones principales plásticas (fisuración): (figura 75 y 76) 
 
 Las deformaciones principales plásticas, son equivalentes a la fisuración (por tracción) y al 
aplastamiento (por compresión). Las figuras 75 y 76 muestran un patrón de fisuración muy 
concordante con lo esperado; tanto por los conceptos teóricos (figura 16, sección 2.1.6.4) como 
por los resultados experimentales (figura 68). En el límite elástico (desplazamiento = 1mm), se 
observan pequeñas deformaciones plásticas  (EP1máx=0,4x10-3), con inicio en el canto superior 
izquierdo del lateral izquierdo y en el canto inferior derecho del lateral derecho. En la evolución 
de la plastificación del muro, estas fisuraciones van aumentando gradualmente, 
distribuyéndose de forma uniforme en la diagonal del muro, hasta su rotura. La representación 
gráfica de las fisuras, se podría obtener, trazando una recta perpendicular al eje de cada 
deformación plástica por tracción. El valor de la abertura de fisura está relacionado con el valor 
de la deformación plástica. Cuanto mayor es la deformación plástica, mayor es la abertura de 
fisura y consecuentemente la longitud de la fisura. 
4.5.1.3. Conclusiones (Rankine-Hill) 
 A pesar de que los resultados numéricos y experimentales no son siempre concordantes 
(caso del comportamiento fuerza-desplazamiento), no se debe despreciar la validez de este 
modelo numérico, que simula, efectivamente bien, el ensayo experimental. Algunas de las 
causas que han podido conducir a las diferencias de valores de los comportamientos 
numérico/experimental son: 1) Siendo este modelo, un macro-modelo continuo, no es posible 
representarle todos los modos de rotura posibles y en particular aquellos que efectivamente 
ocurrieron en el ensayo experimental; como la fisuración y el deslizamiento de las juntas. Así, 
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resulta normal que sea difícil alcanzar numéricamente, ductilidades tan importantes como la 
constatada en la realidad; donde el material fisuró y también deslizó sobre sí mismo; 2) Las 
franjas laterales son un factor de desestabilización del modelo, debido al cambio brusco de 
rigideces y tensiones. En la realidad, las paredes riostra nunca están bien 
conectadas/solidarizadas con el panel central; lo que reduce esos mismos cambios de rigidez y 
de tensiones; esa situación no ocurre en este modelo. La ausencia de franjas laterales, (la 
tendencia de los ensayos experimentales modernos) debería conducir a mejores resultados; 3) 
Este modelo utiliza parámetros que pueden no corresponder exactamente a los parámetros 
reales de la obra de fábrica ensayada, lo que influenciaría la precisión de los resultados; 4) La 
obra de fábrica es un material muy particular y numéricamente bastante más complejo que el 
hormigón o el acero (debido a su anisotropía). Se sabe que la  representación de la realidad 
experimental nunca es 100% acertada con la realidad numérica, incluso cuando se utilizan los 
materiales, los elementos y las condiciones de frontera, más simples. Con la obra de fábrica, y 
con este tipo de pared  en particular (una pared compleja), las diferencias 
numéricas/experimentales resultan bastante normales.  
 En conclusión, los resultados obtenidos se consideran bastante satisfactorios y validan 
ampliamente este modelo numérico, legitimándole para una posible utilización en la previsión 
del comportamiento de muros de obra de fábrica, en situaciones de carga similares. 
4.5.2. MODELO SIMPLIFICADO “RANKINE-VON MISES” 
4.5.2.1. Descripción del modelo numérico 
 La descripción del modelo numérico Rankine-Von Mises, es en todo similar al modelo 
Rankine-Hill ya descrito en 4.5.1.1. Su única diferencia es la modificación de los parámetros del 
material “obra de fábrica”, por los parámetros resumidos en la tabla  17. 
 
 MATERIALES 
Tabla 17 – Propiedades de la obra de fábrica en el modelo Rankine-Von Mises 
 Los resultados más favorables se han obtenido utilizando las mínimas resistencias a 
tracción y compresión, según cada eje. Siendo un modelo isotrópico solo tenemos dos 
parámetros elásticos y cuatro inelásticos. A pesar del programa Diana permitir la introducción 
de energías de fractura, en este modelo, no fue posible obtener ningún resultado conclusivo, 





















5460 (MPa) 0,18 
Propiedades Inelásticas 





∞  ∞  
Densidad  
1900 Kg/m3 
Estudio y comprobación de macro-modelos de obra de fábrica 
Bruno Barbosa  77     
4.5.2.2. Análisis de los resultados (Rankine-Von Mises) 
 Los resultados fueron calculados en aproximadamente 30 segundos, utilizando un PC, con 
un procesador Intel Core 2 de 2.10 GHz y 4Gb de memoria RAM. Todos los métodos de 
cálculo son análogos al descrito en 4.5.1.2  
 















   









Figura 78 – Tensiones Principales del modelo Rankine-Von Mises, para d=6mm: (izquierda) Máxima S1; 
(derecha) Mínima S2 
  DEFORMACIONES PRINCIPALES PLÁSTICAS MÁXIMAS EP1 Y MÍNIMAS EP2 
 
  
Figura 77 – Comportamiento Fuerza-Desplazamiento utilizando el método Rankine-Von Mises. 
Comparación con el ensayo experimental y con el método Rankine-Hill 
Figura 79 – Deformaciones principales plásticas, para d=6mm: (izquierda) Máxima EP1; (derecha) Mínima 
EP2 
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 Este modelo tiene un comportamiento fuerza-desplazamiento no muy distinto del caso 
experimental. Sin embargo, los mecanismos de rotura ya son completamente distintos del 
modelo precedente y del ensayo experimental. Esto es debido a las bajas propiedades de 
resistencia introducidas en el modelo (en todos los ejes) y al comportamiento perfectamente 
plástico que se le atribuyó (con la energía de fractura infinita). En la figura 78, se puede 
observar que las tensiones máximas principales S1, no ultrapasan 0,05 MPa en gran parte del 
panel; lo que resulta una fisuración por tracción bien distribuida (alcanzado el valor de la 
resistencia máxima, el modelo solo puede plastificar y no absorberá carga adicional). También, 
se realza la gran fisura de rotación del mecanismo, en la parte inferior del lateral izquierdo. 
 Debido a la rotación del mecanismo, las fuerzas horizontales de la losa, proporcionan una 
concentración de compresiones (hasta 1,87 MPa), desde ese punto hasta la base derecha del 
muro (figura 78 derecha). El valor máximo de la resistencia a compresión solo es alcanzado en 
la base derecha inferior del muro y por eso allí, se forman las deformaciones plásticas EP2 
(aplastamiento, figura 79 derecha).  
4.5.1.1. Conclusiones 
 El modelo Rankine-Von Mises probó no ser capaz de prever el comportamiento y los 
mecanismos de rotura de este muro de obra de fábrica. Es sabido que este modelo, siendo 
isotrópico, no es adecuado a la modelización de la obra de fábrica. Además, ese defecto se 
revela más prejudicial cuanto mayor es el grado de anisotropía del muro; lo que es el caso de 
este muro, un muro bastante anisotrópico. Las ventajas de su empleo son bien conocidas 
(rapidez de cálculo, pocos parámetros de material, facilidad de convergencia, etc.). No 
obstante, solo se puede considerar su utilización en muros casi isotrópicos (el caso de los 
muros con unidades de hormigón) y siempre cuando se aplica una cierta energía de fractura; 
para evitar que los elementos aguanten carga (y se deformen plásticamente) indefinidamente. 
4.5.3. MODELO SIMPLIFICADO “TOTAL STRAIN ROTATION CRACK” 
4.5.3.1. Descripción del modelo numérico 
 La descripción del modelo numérico Total Strain Rotation Crack, es en todo similar al 
modelo Rankine-Hill ya descrito en 4.5.1.1. La única modificación acontece en los parámetros 
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Tabla 18 – Propiedades de la obra de fábrica en el modelo Total Strain Rotation Crack 
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Figura 82 – Patrón de fisuración principal EK1: (izquierda) para d=1mm; (derecha) para d=6mm 
4.5.3.2. Análisis de los resultados (Total Strain Rotation Crack) 
 Los resultados fueron calculados en aproximadamente 3 horas, con las mismas 
condiciones de procesamiento, que en los casos anteriores. Todos los métodos de cálculo 
también son análogos al descrito en 4.5.1.2. En su fase plástica, este modelo ha 
necesitado de bastantes más iteraciones para convergir y por consecuencia, de más 
tiempo de cálculo, que los demás modelos. Los resultados se presentan a continuación. 
 


























Figura 80 - Comportamiento Fuerza-Desplazamiento utilizando el método Total Strain Rotation Crack (azul). 
Comparación con el ensayo experimental, con el método Rankine-Hill y con el método Rankine-Von Mises 
 
Figura 81 - Tensiones principales del modelo TSRC, para d=6mm: (izquierda) Máximas S1; (derecha) 
Mínimas S2 
Capítulo 4 
80  Bruno Barbosa 
 Este modelo presenta un comportamiento fuerza-desplazamiento más realista que el 
modelo anterior (Rankine-Von Mises). Su comportamiento se aproxima al comportamiento real 
y al modelo Rankine-Hill, aunque se constata todavía una fuerza límite elástica superior - un 
15% superior - a la fuerza límite elástica real (260KN contra 225 KN reales). Presenta un tramo 
de descarga post-pico, tal como sucede en el modelo Rankine-Hill y en el comportamiento 
experimental. Analizando las tensiones principales, en situación de pre-rotura (para d=6mm), 
se constata que el muro falla por fisuración a tracción y por plastificación a compresión (se 
alcanzan los límites de resistencia del material en tensiones principales S1 y en S2). Su bajo 
límite resistente (0,05Mpa) es prontamente alcanzado (en la mitad izquierda del muro, a partir 
de d=1mm) empezando un proceso de fisuración gradual, que favorece la rotación del muro y 
la creación de un gran bloque de compresiones que se forma en su mitad derecha. Este gran 
bloque, transmite toda la carga horizontal, a la base derecha del muro, en forma de 
compresiones casi verticales, agotando los elementos representados en azul (-1,87 MPa, figura 
81 derecha) y deformándoles plásticamente a compresión (EP2), situación similar a la sucedida 
en el modelo Rankine-Von Mises (figura 82 derecha). Respecto a la evolución del patrón de 
fisuración, este modelo, tiene similitudes con el modelo de Rankine-Hill para pequeñas 
deformaciones, pero luego evoluciona para una rotura del tipo Rankine-Von Mises (fisuración 
concentrada en el canto inferior izquierdo del muro y plastificación por compresión en el canto 
inferior derecho). 
4.5.3.3. Conclusiones (Total Strain Rotation Crack) 
 El modelo TSRC, presentó resultados más coherentes que el modelo Rankine Von-Mises, 
pero sigue siendo bastante menos preciso que el modelo Rankine-Hill. Fue ligeramente 
beneficiado de la consideración de una cierta energía de fractura (contrariamente al modelo 
Rankine-Von Mises), que le permitió desarrollar un tramo de descarga post-pico y una 
distribución de la fisuración más parecida con el comportamiento real del material. Sin 
embargo, se reveló ser un modelo de difícil convergencia (en su tramo plástico), necesitando 
hasta 6x más de tiempo de cálculo que el modelo Rankine-Hill. Tiene la ventaja de poder ser 
utilizado tanto en tensión plana como en el análisis tridimensional. 
4.6 Conclusiones  
 Después de analizar el rendimiento de los 3 modelos, se concluye que: 1) El modelo 
numérico más concluyente para la simulación de grandes estructuras de obra de fábrica, es el 
modelo anisotrópico de Rankine-Hill. Los dos modelos simplificados, tienen superficies de 
rotura distintas pero su verdadero problema es la incapacidad de considerar la anisotropía, de 
un material como la obra de fábrica. Por esa razón, los modelos simplificados fallan en la 
previsión de los mecanismos de rotura (fallan más cuanto más alto es el grado de anisotropía), 
lo que influye en toda la distribución de tensiones en el material y en el consecuente erróneo 
patrón de fisuración/plastificación resultante del análisis no lineal. Estos modelos podrán ser 
excepcionalmente considerados cuando: el grado de anisotropía esté próximo de la unidad 
(Ex/Ey≈1; ftx/fty≈1; fmx/fmy≈1); la precisión de los resultados no sea un condicionante; las 
propiedades necesarias al modelo Rankine-Hill son desconocidas; 2) Los resultados obtenidos 
mediante el modelo de Rankine-Hill, aunque no sean exactos a los reales para un elemento 
concreto, gozan de una precisión más que suficiente para evaluar el comportamiento y las 
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5.1 Introducción 
 El método de los elementos finitos es, al día de hoy, el método de análisis, más eficaz, 
preciso y rentable, para el estudio del comportamiento de cualquier estructura; sobre todo si se 
trata de una estructura compleja, como es el caso de un edificio.  
 El objetivo de esta sección es estudiar el comportamiento estructural de algunos elementos 
de obra de fábrica resistente de este edificio, sometidos a asentamientos de terreno 
imprevistos en su diseño. Así, se procederá a la modelización de dos pórticos portantes y se 
estudiará su comportamiento en sus condiciones de servicio (antes de un posible 
asentamiento) y en una condición accidental (después de un asentamiento diferencial del 
terreno).  
 Ese estudio consistirá en un análisis lineal (materiales infinitamente elásticos) y un análisis 
no lineal (materiales elasto-plásticos), para cada una de esas situaciones. Se compararán los 
resultados – teóricamente más imprecisos - obtenidos con rapidez y sencillez, inherentes a un 
análisis lineal frente a los resultados – teóricamente más precisos - obtenidos con mayores 
recursos de tiempo y herramientas más complejas, como los proporcionados por el análisis no 
lineal.  
 La concretización de un análisis no lineal permitirá, además, obtener bajo cada caso de 
carga, un patrón de fisuración de la estructura que podría ser comparado – aunque sea de una 
forma limitada – con el listado de daños efectuado en el edificio, presentado anteriormente en 
el capítulo 3. 
 Este análisis debería permitir constatar a través de un modelo numérico: 1) la evolución y la 
tendencia de distribución de tensiones y deformaciones de los pórticos, respecto a lo esperado 
por la resistencia de los materiales; 2) evaluar - bajo todas las reservas y limitaciones que 
serán presentados posteriormente - la sensibilidad de estas herramientas numéricas, para la 
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5.2 Elección y localización de los pórticos estudiados 
 Los dos pórticos portantes estudiados a continuación, se pueden localizar en el edificio, a 
partir de la figura 83. Su elección fue condicionada por: i) su proximidad a la “chimenea” 
(situada en P/ Calafell); cuanto más próximo más representativo; ii) su dirección referente a la 
“chimenea” (debería ser perpendicular a la fachada de P/ Calafell); iii) por la información 
disponible - limitada - referente al levantamiento de daños de las paredes portantes situadas en 












5.3 Consideraciones Generales 
 Para el estudio de este problema, se destacan seguidamente las principales 
consideraciones generales y los procesos utilizados en la determinación de algunas variables 
desconocidas como las cargas verticales actuantes y los asentamientos verticales sufridos por 
la estructura: 
 
1) El pórtico 1 (figura 83, rojo) presenta un registro de daños completo y es considerado el 
pórtico idóneo de este estudio. 
2) El pórtico 2 (figura 83, azul) presenta un registro de daños completo. Sin embargo este 
pórtico no es un elemento enteramente continuo. Es un elemento constituido por 3 paredes 
independientes unidas entre sí por medio de paredes riostra. Los resultados del modelo 
numérico (considerado un único elemento continuo) pueden así, ser ligeramente 
condicionados por esta imprecisión. 
3) El pórtico 1 presenta elementos de pilares y de vigas de dimensiones desconocidas, que 
soportan algunas paredes estructurales situadas en los pisos superiores. Las dimensiones 
de estos elementos se han estimado empíricamente. 
4) Las características de los materiales presentes en el edificio (materiales reales), son 
desconocidos. Se han estimado empíricamente sus valores, para su incorporación, en el 
modelo numérico. 
Figura 83 – Localización de los pórticos estudiados en el edificio (vista en planta) 
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5) Según el informe elaborado por COTCA, algunas zonas del edificio no pudieron ser 
visitadas en el momento del listado de daños. La inexistencia de daños en la 
representación gráfica de los mismos, no implica por lo tanto, la inexistencia de los mismos. 
6) Según el mismo informe de COTCA, la representación gráfica de los daños fue realizada a 
título indicativo y sus informaciones no gozan por lo tanto de precisión absoluta.  
7) Los registros de movimientos del edificio fueron realizados entre febrero y junio 2005. En 
consecuencia, los desplazamientos medidos por COTCA son inexactos e inferiores a los  
movimientos reales del edificio, que empezó con el accidente, en enero 2005. Estos 
valores únicamente deben ser considerados como desplazamientos mínimos y de 
representación de órdenes de magnitud relativa entre puntos. 
8) Las diversas variables del problema, que son desconocidas y fueron asumidas 
(desplazamientos del edificio, características de los materiales, dimensiones de elementos, 
etc.) suponen limitaciones a la precisión de los resultados del modelo numérico. No 
obstante, se espera que estas condicionantes no sean un impedimento, en la obtención de 
conclusiones satisfactorias y adecuadas a una tesis de máster. 
5.3.1. ESTIMACIÓN DE LAS CARGAS VERTICALES ACTUANTES EN LOS 
PÓRTICOS 
 La determinación de las cargas verticales se limitó a una estimación de las cargas 
gravitacionales y de las sobrecargas generalmente dimensionadas en estos edificios. Para los 
objetivos de este trabajo, no se consideró necesario explotar diversas combinaciones de 
cargas. Por lo tanto se simplificó el análisis, considerando únicamente una combinación de 
carga uniformemente distribuida con un coeficiente de simultaneidad (Ψ) y de situación (γ) igual 
a 1 para el conjunto de las cargas verticales. 
 De esta manera, como cargas gravitacionales, se consideraron: las paredes de obra de 
fábrica, totalizando 1900Kg/m3 (valor estimado); los elementos de hormigón armado (pilar, viga 
y muro de sótano) contabilizando 2400Kg/m3; los forjados y los pavimentos estimados a 
3,0KN/m2 y a 1,5KN/m2 respectivamente. 
 Adicionalmente, se consideró una sobrecarga de uso uniformemente distribuida, igual a 
3KN/m2. 
5.3.2. ESTIMACIÓN DEL PERFIL DE ASENTAMIENTOS DE LOS PÓRTICOS 
 Las cargas anteriormente descritas son consideradas las “cargas de servicio”. Estas cargas 
se consideran siempre presentes en el edificio. 
 Además de estas cargas de servicio, los asentamientos del terreno, inducen una carga 
adicional en el edificio, considerada como una carga accidental y equivalente a un 
desplazamiento de apoyo en sus cimentaciones. La distribución relativa y el valor real de estos 
desplazamientos son generalmente desconocidos.  
 Su determinación es un ejercicio bastante complejo y puede ser abordada a través de un 
método teórico (generalmente en fases de estudio, antes de la perforación del terreno) o - 
cuando hay lecturas topográficas - como sucede en este trabajo - a través de un método 
práctico/empírico, de lectura directa de un mapa de desplazamientos.  
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 En un estudio teórico, se puede estimar este perfil de asentamientos, con base en un 
cálculo de asentamientos de terreno (ver apartado 2.2.2.2), considerando conjuntamente la 
interacción suelo-estructura y su rigidez relativa (ver apartado 2.3.2). Este cálculo puede ser 
efectuado utilizando un programa de cálculo a los elementos finitos, considerando el suelo 
como un material adicional estando el edificio asentado sobre este último. 
 Existiendo un registro de desplazamientos de la estructura - el caso de este trabajo - su 
determinación puede ser orientada por medio de un análisis del mapa de desplazamientos del 
edificio (mediciones de los desplazamientos verticales y horizontales en diversos puntos del 
edificio), utilizando su magnitud relativa para trazar perfiles de asentamientos entre varios 
puntos. Este método, a pesar de no permitir la previsión de desplazamientos (como el anterior), 
permite estimar la sensibilidad de una estructura a una variación de dichos desplazamientos y 
los daños que se pueden esperar a partir de ciertas intensidades. 
 A continuación se analiza el mapa de desplazamientos del edificio, respecto a cada pórtico. 
Con base en éste y para cada pórtico, se idealizan algunos perfiles de asentamientos posibles 
y se elige uno de ellos - el “más probable” – para su utilización posterior en el modelo 
numérico. Esta elección está sobre todo basada en las iso-curvas del mapa de 
desplazamientos. No obstante, en el caso de perforaciones de túneles, también pueden ser 
considerados los perfiles de desplazamientos tipo, revisados en el apartado 2.2.2.2.  
 Por último, en el caso de que el edificio ya presente algunas lesiones  – como es el caso de 
este estudio - se puede considerar la ejecución de un análisis lineal, con la acción de cada uno 
de los perfiles idealizados, en la estructura. Este análisis permite observar la distribución de las 
tensiones principales, resultantes para cada perfil; lo que permite prever – con las reservas del 
análisis lineal - la fisuración “esperada” en el edificio (según las tensiones principales del 
modelo numérico), para cada uno de los perfiles ensayados. El perfil “más probable” será aquel 
que reproduce numéricamente, con más exactitud, las lesiones ya documentadas en el edificio. 
5.3.3. CONSIDERACIONES DEL ANÁLISIS NUMÉRICO 
 El análisis numérico que se presenta a continuación, se desarrolló con el programa de 
cálculo “TNO Diana”, en modo 2D y tensión plana. Utilizando un PC, con un procesador Intel 
Core 2 de 2.10GHz y 4Gb de memoria RAM, los resultados se obtienen, para los dos pórticos, 
en algunos segundos para el análisis lineal y en aproximadamente 2,5 horas para un análisis 
no lineal. 
 Se utilizó el método iterativo de Newton-Ralphson Regular, con un control de fuerza por 
“arc lenght” asociado a un “indirect control displacement” (para todos los nudos, en la dirección 
YY) para las cargas verticales y un control por desplazamiento simples, para los asentamientos 
del terreno; estableciéndose un criterio de convergencia energético, con una tolerancia de error 
igual a 0,001 (+/- 0,1%).  
 Hasta la rotura de los modelos, se incrementaron las cargas verticales en 5 pasos de carga 
iguales (20% de la carga) y para los asentamientos del terreno, se variaron los pasos de carga  
entre 0,3mm (para los primeros 40 pasos aprox.), 0,2mm (para los 10 pasos siguientes) y 
0,1mm para los restantes pasos, hasta la rotura. 
 
 A continuación se describe y se analiza detalladamente, cada uno de los perfiles 
estudiados. 
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5.4 Pórtico P1 
5.4.1. DESCRIPCIÓN GEOMÉTRICA Y SUS MATERIALES 
 El “pórtico 1” está constituido por:  
i) 1 muro de hormigón estructural (figura 84, n°3) de 3m de altura y 40cm de espesor, en el 
sótano;  
ii) 5 paredes estructurales de obra de fábrica, de 2,5m de altura y 15cm de espesor, en los 
pisos superiores (figura 84, n° 4). 
iii) 2 pilares de dimensiones 40x50cm y 3m de altura, en el sótano. (figura 84, n° 1) 
iv) 1 viga de 5,60m de vano, de sección desconocida y arbitrada como rectangular de 
40x100cm. (figura 84, n° 2). 
v) 3 paredes riostra de obra de fábrica (área de influencia desconocida). (figura 85, n°2) 

















 La geometría y los constituyentes del pórtico 1, se encuentran representados en alzado, en  
  
5.4.2. DESCRIPCIÓN DEL MODELO NUMÉRICO 
 GEOMETRÍA Y PROPIEDADES FÍSICAS 
 
 La geometría del muro se encuentra representada en la figura 84. El modelo está analizado 
en tensión plana. Su definición en Diana, se hizo mediante la importación de un modelo en 
formato DXF, constituido por 480 líneas 264 puntos, debiendo crearse seguidamente en el 
propio programa, las 189 superficies que lo constituyen (figura 85). El muro del sótano (figura 
84, n°3), tiene un espesor de 400mm y los demás muros - de obra de fábrica - (figura 84, n°4) 
son de 150mm. Los muros riostra (figura 84, n° 5) tienen un espesor (en el plano) de 200mm 
para una anchura de influencia (espesor fuera del plano) considerado en 600mm. Los forjados 
son considerados con un espesor igual a 200mm.  
Figura 84 – Representación geométrica del pórtico 1 y de sus constituyentes (vista en alzado)  
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 MALLA 
 
 La malla de esta estructura está constituida por 23878 elementos de 4 nudos del tipo 
Q8MEM para las paredes (interpolación lineal con un esquema de integración de Gauss 2x2) y 
por 115 elementos de 2 nudos del tipo L7BEN para las vigas (55 elementos) y pilares (2x30 
elementos) (interpolación lineal con un esquema de integración de 2 puntos de Gauss a lo 
largo del eje del elementos). Estos elementos totalizan 24856 nudos y 49574 grados de 
libertad. Todos los elementos son aproximadamente cuadrados - o barras, para los elementos 
de viga y pilares - de 100mm de lado, contribuyendo a la regularidad de esta malla (figura 86). 
Se hicieron pruebas con malla menos refinadas, con elementos de 200mm, pero sus resultados 
no fueron buenos y teniendo en cuenta que el tiempo de cálculo consumido por la malla de 100 




 Se consideran tres materiales distintos en este modelo: 1) las paredes de obra de fábrica; 
2) el muro del sótano + la viga + las pilas en hormigón; 3) los forjados con un “hormigón 
fisurado”. Los materiales 1 y 2 son iguales a los descritos en el capítulo 4 y sus características 
están resumidas en las tablas 15 y 16, del mismo capítulo.  
 El “hormigón fisurado” utilizado en los forjados, es un hormigón con un módulo de 
elasticidad reducido y considerado igual a 20000 MPa. Este módulo de deformación reducido 
tiene como objetivo la simulación numérica de un forjado, que estando traccionado, fisura y  
pierde rigidez. La inclusión de este material - de los forjados - en el modelo numérico, se reveló 
fundamental para conseguir la convergencia numérica, en análisis no lineal. En la realidad, los 
forjados son elementos bastante flexibles a flexión y su inclusión/ausencia en el modelo, no 
debería afectar demasiado los resultados. Sin embargo se verificó que su ausencia en el 
modelo, imposibilita la convergencia del mismo en análisis no lineal, por no simular la 
contribución que les está otorgada, como elementos resistentes a tracción, en su plano y por 
conducir los elementos de obra de fábrica menos rígidos (sobre puertas y ventanas) al fallo por 
tracción/distorsión. Por lo tanto, se incluye los forjados con una rigidez reducida (para 
considerar su pérdida de rigidez cuando fisuran) y se los considera como un material elástico-
lineal, para impedir su fallo por tracción en análisis no lineal; lo que también es admisible, 
puesto que las armaduras existentes en el forjado, impiden su fallo por tracción. La figura 86 
representa en distintas colores, todos los materiales y su correspondiente localización en el 
modelo. 
 
 CONDICIONES DE CONTORNO Y CARGAS APLICADAS 
 
 Como condiciones de contorno, se impide la translación vertical de todos los nudos de la 
base (cimentaciones) y la translación horizontal de uno de los nudos (pilar izquierdo), para 
impedir la libertad de la estructura en la dirección horizontal  (figura 87, en rojo). 
 Las cargas son aplicadas en dos casos de carga distintos.  El primero caso de carga, está 
constituido por todas las cargas “permanentes” que se resumen en: i) las cargas 
gravitacionales de paredes, vigas y pilares, aplicadas a cada elemento y descritas en 5.3.2; ii) 
una carga uniformemente distribuida aplicada en los forjados, representando el peso propio de 
estos últimos (3KN/m2), pavimentos (1,5KN/m2) y una sobrecarga de utilización (3KN/m2), 
totalizando 7,5KN/m2 por su área de influencia (3,85m)= 28,9KN/m (figura 87, en amarillo y 
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Figura 87 – Condiciones de contorno y primero caso de carga del pórtico 1 
azul). El segundo caso de carga, está constituido por la carga “accidental” referente al 













































Figura 86 – Malla y materiales del pórtico 1 
Figura 85 – Modelo geométrico del pórtico 1 para importación en Diana 
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5.4.3. ANÁLISIS ANTE CARGAS “PERMANENTES” 



































 Del análisis numérico ante cargas “permanentes”, se obtiene un desplazamiento vertical 
máximo de 2,27mm para el análisis lineal de todos los materiales y de 2,28mm para el análisis 
no lineal del material obra de fábrica. 
 La diferencia mínima constatada (0,44%), indicia que para este caso de carga, la casi 
totalidad de los elementos de obra de fábrica, se encuentran todavía en régimen tensional 
elástico. En este momento no se espera una fisuración apreciable en el edificio. 
 Los desplazamientos máximos surgen en la zona alta y derecha del pórtico (azul oscuro) – 
sobre la viga - y junto a las zonas menos rígidas del edificio (puertas y ventanas). 
Figura 88 – Desplazamientos verticales ante cargas “permanentes” en análisis lineal: (a) curvas 
de intensidad; (b) deformada; Desplazamiento máximo=2,27mm 
Figura 89 - Desplazamientos verticales ante cargas “permanentes” en análisis no lineal: (a) 
curvas de intensidad; (b) deformada; Desplazamiento máximo=2,28mm 
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5.4.3.2. Tensiones principales máximas tracción S1 (CP) 

























 El análisis de las tensiones principales máximas de tracción entre un cálculo lineal y no 
lineal apenas presenta diferencias entre ellos, para el caso de cargas permanentes. La 
distribución de las tensiones es similar en los dos análisis y únicamente están afectados los 
máximos valores de tracción/compresión. Éstos son naturalmente más reducidos en el análisis 
no lineal debido a la ligeras plastificaciones del material y a las pertinentes redistribuciones de 
esfuerzos. Las tracciones se concentran junto a dinteles y bases de puertas y ventanas 
(amarillo y naranja en figura 90 y naranja en figura 91). Es en estas zonas donde se puede 
esperar, en esta fase, que aparezcan pequeñas fisuras por tracción. 
Figura 90 – Distribución de las tensiones principales máximas S1 en el pórtico 1 (Análisis lineal) 
Figura 91 – Distribución de las tensiones principales máximas S1 en el pórtico 1 (Análisis no lineal) 
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5.4.3.3. Tensiones principales mínimas compresión S2 (CP) 


























 El análisis de las tensiones principales mínimas no revela diferencias significativas entre el 
análisis lineal y no lineal. Se observan picos de tensión de compresión en las uniones pilar-viga 
– como es lógico - y en algunas esquinas de puertas y ventanas. El valor de la tensión mínima 
(3,7 MPa) está muy distante de la resistencia a compresión de la obra de fábrica (7,61 MPa) y 
por lo tanto, no se espera ningún tipo de aplastamiento del material, en esta fase. 
 
Figura 92 - Distribución de las tensiones principales mínimas S2 en el pórtico 1 (análisis lineal) 
Figura 93 – Distribución de las tensiones principales mínimas S2 en el pórtico 1 (análisis no lineal) 
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 La representación vectorial de las deformaciones plásticas principales máximas (EP1) está 
ilustrada en la figura 94. Estos valores muestran las deformaciones plásticas de los elementos 
finitos en los que se ha producido la fisuración por tracción. 
 Se observa que ante cargas permanentes (antes del accidente) apenas se encontraban 
fisuras en el pórtico. Se destacan en un círculo rojo las zonas donde se podrían encontrar 
pequeñas fisuras, aunque éstas, son de valor tan reducido que ciertamente pasarían 
desapercibidas al ojo humano. 
5.4.4. ANÁLISIS ANTE CARGAS “PERMANENTES” + ASENTAMIENTO DEL 
EDIFICIO 
 Para analizar el edificio, ante sus posibles asentamientos, es necesario determinar  
previamente un perfil de asentamientos posible y coherente con los datos registrados. A 
continuación se analiza el mapa de desplazamientos existente y se define un perfil de 
asentamientos “probable”. Posteriormente se analiza el comportamiento del pórtico 
(deformaciones, tensiones principales y deformaciones plásticas) ante la acción de este perfil 
de asentamientos y de las cargas permanentes ya analizadas en 5.4.3 
5.4.4.1. Determinación del perfil de asentamientos 
 El mapa de asentamientos existente, se encuentra parcialmente representando en la figura 
95. La totalidad del mapa está disponible en el anejo 03. En la figura 95 también se representa  
el edificio y el pórtico 1. Este mapa está representado con los registros de diversas lecturas 
topográficas de desplazamientos, realizadas en el edificio (puntos en el mapa) entre febrero y 
junio 2005 (después del accidente de enero 2005). La dirección de los desplazamientos se 
encuentra representada vectorialmente, con sus valores verticales (Z) y horizontales (m). 
 
Figura 94 - Deformaciones plásticas máximas EP1 ante cargas “permanentes” en el pórtico 1 
Capítulo 5 














 Analizando el mapa de desplazamientos para el pórtico 1, se pueden destacar tres zonas 
de intensidades de desplazamientos verticales aproximados. La primera es variable entre 6,5 y 
8,8 mm y corresponde a los primeros 2,3m del pórtico. La segunda es variable, entre 4,2 y 6,5 
mm y corresponde a los 4,10m siguientes. La tercera es una zona de longitud incierta y según 
el mapa, variable entre 1,8 y 4,2 mm. 
 Según estos datos, se elaboraron diversas combinaciones de perfiles de asentamientos 
“posibles” (hasta 10 perfiles testados), compatibles con los datos del mapa de desplazamientos 
y con la geometría de los perfiles. Se variaron juiciosamente las longitudes de los tramos y las 
inclinaciones relativas entre ellos. En la figura 96 se representa el perfil de asentamientos 
unitario, que mejor representa las dos últimas condiciones y aquel que condujo a mejores 
resultados. Está definido por un primer tramo uniforme y por otros dos variables. Se estima que 
los asentamientos  verticales del pórtico, terminarían en el final del tercer trecho (después de 
12m) considerando que la rigidez de las paredes de los pisos superiores es más importante a 












Figura 95 – Mapa de desplazamientos del edificio (pórtico 1) 
Figura 96 – Perfil de asentamientos verticales unitario, estimado para el pórtico 1 
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5.4.4.2. Deformaciones (CP + Asentamientos) 
 Los resultados presentados a continuación se refieren a un caso de carga compuesto por 
todas las cargas “permanentes” anteriormente analizadas más un perfil de asentamientos 
verticales igual al de la figura 96, alcanzando un asentamiento máximo impuesto al edificio 
igual a 17,2mm 
 












ANÁLISIS NO LINEAL 
 
Para este caso de carga (CP+asentamientos) los desplazamientos máximos obtenidos a 
través de un análisis lineal y de un análisis no lineal fueron de 21,9mm y de 20,7mm 
respectivamente. Aunque se impusieron unos mismos desplazamientos, se encuentran 
diferencias de resultados entre los dos análisis (5,79%); lo que demuestra las diferencias que 
pueden ser obtenidas cuando se considera el comportamiento real de los materiales y de las 
estructuras (análisis no lineal) y cuando se los estima infinitamente elásticos (análisis lineal). 
Figura 97 - Desplazamientos verticales ante cargas “permanentes” y un asentamiento máximo del pórtico 
1 igual a 17,2mm, en análisis lineal: (a) curvas de intensidad; (b) deformada; Desplazamiento 
máximo=21,9mm 
Figura 98 - Desplazamientos verticales ante cargas “permanentes” y un asentamiento máximo del pórtico 
1 igual a 17,2mm, en análisis no lineal: (a) curvas de intensidad; (b) deformada; Desplazamiento 
máximo=20,7mm 
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5.4.4.3. Tensiones principales máximas S1 (CP + Asentamientos) 



























 El análisis de las tensiones principales máximas, para casos de carga elevados – como es 
este caso – revela una diferencia sustancial entre el análisis lineal y el análisis no lineal. En el 
análisis lineal (figura 99) las tensiones crecen infinitamente con los esfuerzos exteriores 
aplicados. Sus máximos valores se registran en los puntos más rígidos (esquinas) y se 
Figura 99 - Distribución de las tensiones principales máximas S1 en el pórtico 1 para, la combinación CP 
+ asentamientos del edificio (Análisis lineal) 
Figura 100 - Distribución de las tensiones principales máximas S1 en el pórtico 1 para, la combinación CP 
+ asentamientos del edificio (Análisis no lineal) 
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propagan linealmente entre esos puntos. Resumiendo, la distribución de tensiones no varía con 
la carga, solo varia linealmente su intensidad.  
 En el análisis no lineal (figura 100), debido a la plastificación y rotura de diversos elementos 
(al alcanzar sus resistencias límite) ocurre una redistribución de tensiones (debido a esa 
plastificación/rotura) en toda la estructura que equilibra internamente las tensiones exteriores. 
 A través del análisis lineal se puede prever – hasta un cierto límite (porque no conocemos 
la redistribución de tensiones posterior) – la tendencia de fisuración de la estructura. En la 
figura 99 se señala con dos flechas la dirección de las tensiones principales de tracción, que 
después de alcanzar su valor límite de resistencia elástica, se plastificarán hasta su límite de 
deformación plástica, rompiendo y redistribuyendo seguidamente estas últimas tensiones a 
otros elementos. Así, a través de la figura 99, se pueden prever fisuras diagonales, 
perpendiculares a las trayectorias de las tensiones principales de tracción (curvas amarilla y 
naranja, figura 99), que empezarían y se propagarían a partir de las esquinas de puertas y 
ventanas hacia el interior. 
 La figura 100 demuestra lo comentado anteriormente, presentando tensiones máximas 
bastante más bajas y coherentes con las resistencias del material. Se observa que la mitad 
izquierda del pórtico presenta, en esta fase, tensiones bastante uniformes y reducidas, lo que 
lleva a creer que toda esa zona ya está fisurada, no transmitiendo así tensiones adicionales. En 
la segunda mitad se constatan todavía algunos picos de tensiones y zonas más cargadas, lo 
que lleva a creer que es una zona aún poco fisurada. 
5.4.4.4. Tensiones principales mínimas S2 (CP + Asentamientos) 


















 Los resultados del análisis lineal de las tensiones principales mínimas (figura 101) son 
coherentes con lo esperado por la teoría, presentando las máximas tensiones de compresión 
en el centro del pórtico, bajo las zonas más cargadas (paredes sin aberturas) y junto a los 
Figura 101 - Distribución de las tensiones principales mínimas S2 en el pórtico 1 para, la combinación CP 
+ asentamientos del edificio (Análisis lineal) 
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elementos concentradores de tensiones (esquinas de puertas y ventas). Se observa una 
tensión de compresión máxima de 10,9 MPa junto a algunas esquinas de puertas y ventanas. 
Los elementos de esta zona se aplastarán con seguridad ya que esta tensión supera 
ampliamente la tensión resistente a compresión del material (7,61 MPa). Exceptuando estos 
elementos, no se esperan cambios significativos en las curvas de distribución de tensiones de 
compresión resultantes del análisis no lineal 
 













 Como se ha comentado anteriormente, la figura 102 (tensiones S2, no lineal) presenta 
grandes similitudes con la figura 101 (tensiones S2, lineal), subrayándose los cambios de 
tensiones máximas esperados y concordantes con las resistencias del material.    
5.4.4.5. Evolución de las deformaciones plásticas principales EP1 (CP + 
Asentamientos) 
 En la figura 103 se presenta la evolución de las deformaciones plásticas principales 
máximas (EP1) para un asentamiento vertical máximo variable entre 0, 5, 10, 15 y el valor 
ultimo conseguido numéricamente, de 17,2mm. Se puede observar que ante un asentamiento 
nulo, la fisuración es casi inexistente (como se constata en el apartado 5.4.3.4) y que 
inicialmente (para asentamiento = 5mm) ésta surge en las esquinas de puertas y ventanas de 
la mitad izquierda del pórtico (como lo previsto en el apartado 5.4.4.3). Con el aumento de la 
carga (asentamientos de 10 y 15mm), la fisuración se propaga desde las esquinas hacia el 
interior de las paredes, con diagonales bien explícitas, tal como se prevé en la teoría redactada 
en el apartado 2.2.2.3.2. Estas diagonales son debidas a la distorsión angular a que está 
sometido el edificio. Las fisuras propagadas desde las esquinas de puertas y ventanas se 
deben a que son estos los puntos concentradores de tensiones, siendo los primeros a alcanzar 
las tensiones de resistencia del material. 
 El asentamiento último conseguido numéricamente fue igual a 17,2mm. 
Figura 102 - Distribución de las tensiones principales mínimas S2 en el pórtico 1 para, la combinación CP 
+ asentamientos del edificio (Análisis  no lineal) 
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Figura 103 – Evolución de las deformaciones plásticas principales máximas en el pórtico 1: (a) d=0mm; 
(b) d=5mm; (c) d=10mm; (d) d=15mm, (e) d=17,2mm 
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 En la figura 104 se ilustra la constatación de daños reales del pórtico - obtenido del listado 
elaborado por COTCA – y los daños previstos por el modelo numérico para un asentamiento 
vertical máximo igual a 17,2mm. Los trazos naranja de la figura 104(a) significan micro-fisuras, 
los rojos fisuras y los rosa, grietas. En la figura 104(b) la intensidad de las deformaciones 
plásticas varía desde azul (más pequeñas) hasta verde y rojo (más grandes). Se circundó en la 
figura 104(a) y 104(b) las equivalencias entre los daños reales y numéricos. La zona situada en 
la primera mitad del pórtico – la más afectada y aquella donde había más certeza en cuanto al 
Figura 104 – Comparación de los daños numéricos con los daños reales en el pórtico 1: (a) fisuras  
constatadas en el edificio; (b) fisuras estimadas numéricamente 
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perfil de asentamientos – presenta bastantes concordancias tanto a nivel de distribución como 
de intensidad, en referencia a lo constatado en la realidad. No obstante, se pueden constatar 
algunos daños reales que no fueron reproducidos numéricamente (3 grietas en la segunda 
mitad del pórtico) o otros pequeños daños reproducidos numéricamente que no fueron 
constatados en la realidad (pequeñas fisuras en algunas esquinas de puertas y ventanas). 
Estas diferencias pueden ser debidas a diversos factores, como por ejemplo: 
1)  La continuidad del modelo numérico. Al ser un modelo numérico continuo, es imposible 
representar con exactitud el modo de fallo de la obra de fábrica (fisuración de juntas, 
deslizamientos, etc.) y por lo tanto no es posible obtener una representación de fisuras con 
extrema fidelidad a la realidad.  
2) El perfil de asentamientos asumido. Estos modelos revelaron una gran sensibilidad a la 
variación e intensidad del perfil de asentamientos asumido. A lo largo del trabajo se 
experimentaron diversas combinaciones posibles de asentamientos y la mínima variación 
entre ellos producía diferencias apreciables en el patrón de fisuración numérico. En 
consecuencia, al no ser posible saber con exactitud cuáles fueron los desplazamientos 
reales del edificio, se esperan algunas imprecisiones en el modelo numérico. 
3) Las características de los materiales asumidos. Las características reales (propiedades 
elásticas e inelásticas) de los materiales del edificio no son conocidas. Numéricamente se 
utilizaron las características de la obra de fábrica estudiada en el capítulo 4, en base a su 
representatividad con el edificio real (unidades de arcilla). Sabiendo que los cambios de 
estas propiedades afectan al comportamiento de la estructura (resistencia, deformación, 
plasticidad), esta incertidumbre puede contribuir a las diferencias constatadas. 
4) La precisión del levantamiento de daños. En el levantamientos de daños elaborado por 
COTCA, se precisa que la representación de las fisuras fue elaborado a título indicativo y 
que algunas habitaciones no pudieron ser visitadas. La localización exacta y/o la forma de 
algunas fisuras no gozan, por lo tanto, de una precisión absoluta y las zonas sin daños no 
significan obligatoriamente que éstos no ocurrieran. 
 
 En conclusión, la representación de los daños obtenida numéricamente se valora como  
satisfactoria. Se evidencian las zonas claramente más afectadas, con representaciones de 
daños muy similares a las fisuras registradas en el informe de levantamiento de daños. 
5.4.4.7. Análisis de los parámetros de clasificación de daños. 
 En el capitulo 2.2.2.3 se introdujeron los conceptos referentes a la clasificación de los 
daños estructurales y sus límites indicativos. Para la obra de fábrica, las distorsiones angulares 
(β) superiores a 1/500 y las aberturas de fisura superiores a 1mm representaban daños ligeros, 
pudiendo una abertura de fisura superior a 5mm o una distorsión angular superior a 1/320 
representar un daño moderado. En este edificio no hay registros de mediciones de aberturas 
de fisuras. No obstante se sabe que fue un edificio bastante dañado/afectado por los 
acontecimientos. Se intentó traducir los resultados numéricos de las deformaciones plásticas 
principales con una abertura de fisura (multiplicando el valor medio de la EP1 con la longitud de 
una determinada zona fisurada). Los valores obtenidos de este cálculo presumían una abertura 
de fisura entre 1,5 y 2mm (ver figura 105), inferiores a los mínimos de 5mm esperados por la 
teoría. La distorsión angular calculada resultó igual a un 1/361 para la zona más dañada e igual 
a 1/564 para el conjunto del pórtico; inferior a los 1/360 y 1/500, límites teóricos. Las diferencias 
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Figura 106 – Representación geométrica del pórtico 1 y de sus constituyentes (vista en alzado) 
de estos indicadores pueden tener un origen numérico. Posiblemente el edificio asentó en la 
realidad más de los 17,2mm logrados numéricamente por el programa (fallo por convergencia 
después de este valor), obteniéndose de esta manera indicadores que se corresponden más 
con la realidad (mayores distorsiones y mayores deformaciones plásticas). El fallo numérico por 
convergencia es intrínseco al propio modelo y al material utilizado, pudiendo estos no permitir 
deformaciones plásticas demasiado elevadas, estando así en la base de la rotura del modelo 
antes del supuesto.  
 De todas maneras, la representación numérica de los elementos que serán 
plastificados/fisurados, representa por si solo un parámetro de alerta útil en la evaluación de 








5.5 Pórtico P2 
5.5.1. DESCRIPCIÓN GEOMÉTRICA Y SUS MATERIALES 
 El “pórtico 2” empieza en la planta baja y está constituido por:  
i) 5 paredes estructurales de obra de fábrica, de 2,5m de altura y 15cm de espesor, en todos 
los pisos (figura 106, n° 1). 
j) 5 paredes riostra de obra de fábrica (área de influencia desconocida). (figura 106, n°2) 











Figura 105 – Estimación del valor de abertura de una fisura en el pórtico 1 
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5.5.2. DESCRIPCIÓN DEL MODELO NUMÉRICO 
 GEOMETRÍA Y PROPIEDADES FÍSICAS 
 
 La geometría del muro se encuentra representada en la figura 106. El modelo está 
analizado en tensión plana. Su definición en Diana, se hizo mediante la importación de un 
modelo en formato DXF, constituido por 1456 líneas, 756 puntos, debiendo crearse 
seguidamente en el propio programa las 711 superficies que lo constituyen (figura 107). Los 
muros de obra de fábrica (figura 106, n°1) son de 150mm. Los muros riostra (figura 106, n° 2) 
tienen un espesor (en el plano) de 200mm (muros externos) y de 150mm (muros internos) para 
una anchura de influencia (espesor fuera del plano) considerado en 600mm. Los forjados se 
consideran con un espesor igual a 200mm. Se consideró la existencia de una losa de 




 La malla de esta estructura está constituida por 19337 elementos de 4 nudos del tipo 
Q8MEM (interpolación lineal con un esquema de integración de Gauss 2x2). Estos elementos 
totalizan 19979 nudos y 39786 grados de libertad. Como anteriormente, se optó por una malla 




 Se consideran dos materiales distintos en este modelo: 1) las paredes de obra de fábrica; 
2) los forjados y la losa de cimentación con un “hormigón fisurado”. Estos materiales son 
iguales a los utilizados en el  pórtico anterior y sus descripciones se encuentran en la sección 
5.4.2 y en la tabla 16 del capítulo 4.  
 La figura 108 representa por colores, los dos materiales y su correspondiente localización 
en el modelo. 
 
 CONDICIONES DE CONTORNO Y CARGAS APLICADAS 
 
 Como condiciones de contorno, se impide la translación vertical de todos los nudos de la 
base (losa de cimentación) y la translación horizontal en el nudo del extremo derecho de la 
losa, para impedir la libertad de la estructura en la dirección horizontal  (figura 109, en rojo) 
 Las cargas son aplicadas en dos casos de carga distintos.  El primer caso de carga, está 
constituido por todas las cargas “permanentes” que se resumen en: i) las cargas 
gravitacionales de paredes, aplicadas a cada elemento y descritas en 5.3.2; ii) una carga 
uniformemente distribuida aplicada en los forjados, representando el peso propio de estos 
últimos (3KN/m2), pavimentos (1,5KN/m2) y una sobrecarga de utilización (3KN/m2), 
totalizando 7,5KN/m2 por el área de influencia correspondiente a cada zona (3,85m y 1,93m)= 




































Figura 107 - Modelo geométrico del pórtico 2 para importación en Diana 
Figura 108 - Malla y materiales del pórtico 2 
 
Figura 109 – Condiciones de contorno y primer caso de carga del pórtico 2 
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5.5.3. ANÁLISIS ANTE CARGAS “PERMANENTES” 
5.5.3.1 Deformaciones (CP) 





















 Del análisis numérico ante cargas “permanentes”, se obtiene una deformación máxima 
vertical de 1,99mm para el análisis lineal y de 2,00mm para el análisis no lineal. 
 La diferencia constatada (0,50%) – del mismo orden de magnitud del caso homólogo en el 
pórtico 1 - indicia que la casi totalidad de los elementos de obra de fábrica, se encuentra 
todavía en régimen tensional elástico. En este momento no se espera una fisuración apreciable 
en el edificio. Se evidencia la reducida relevancia del análisis no lineal ante cargas previstas en 
el diseño de la estructura. 
 Los desplazamientos máximos surgen en la primera mitad del edificio (rojo oscuro) 
justificados por la mayor cantidad de cargas verticales existentes en esa zona (ver figura 109). 
Figura 110 - Desplazamientos ante cargas “permanentes” del pórtico 2 en análisis lineal: (a) curvas de 
intensidad; (b) deformada; Desplazamiento máximo=1,99 mm 
Figura 111 - Desplazamientos ante cargas “permanentes” del pórtico 2 en análisis no lineal: (a) curvas de 
intensidad; (b) deformada; Desplazamiento máximo=2,00 mm 
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5.5.3.2 Tensiones principales máximas S1 (CP) 





































 En concordancia con el pórtico 1, el análisis de las tensiones principales máximas de 
tracción entre un cálculo lineal y no lineal, apenas presentan diferencias, ante un caso de 
cargas “permanentes”. Además, en este pórtico los elementos están menos cargados que en el 
pórtico 1, lo que reduce aún más las diferencias entre ellos. Las zonas más traccionadas son 
naturalmente las esquinas de los dinteles y de las bases de las puertas y ventanas de los pisos 
inferiores, debido a éstos, ser puntos concentradores de tensiones y a la existencia de más 
carga por unidad de superficie. 
Figura 112 - Distribución de las tensiones principales máximas S1 en el pórtico 2 (Análisis lineal) 
Figura 113 - Distribución de las tensiones principales máximas S1 en el pórtico 2 (Análisis no lineal) 
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5.5.3.3 Tensiones principales mínimas S2 (CP) 


















   




















 El análisis de las tensiones principales mínimas no revela una vez más diferencias 
significativas entre el análisis lineal y no lineal para este tipo de carga. Se observan – como es 
lógico - picos de tensión de compresión en las esquinas de los pisos inferiores. El valor de la 
tensión mínima (-2,30 MPa) dista mucho de la resistencia a compresión de la obra de fábrica (-
7,61 MPa) y por lo tanto, no se espera ningún tipo de aplastamiento del material, en esta fase. 
Figura 115 - Distribución de las tensiones principales mínimas S2 en el pórtico 2 (análisis no lineal) 
Figura 114 - Distribución de las tensiones principales mínimas S2 en el pórtico 2 (análisis lineal) 
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 La representación de las deformaciones plásticas principales máximas (EP1) está ilustrada 
en la figura 116. Se observa que ante cargas permanentes (antes del accidente) apenas 
aparecen fisuras en el pórtico. Se destacan en un círculo rojo las zonas donde se podrían 
encontrar pequeñas fisuras.  Es probable que estas fisuras - de valor de deformación reducido - 
pasaran desapercibidas al ojo humano.  
 
5.5.4. ANÁLISIS ANTE CARGAS “PERMANENTES” + ASENTAMIENTO DEL 
EDIFICIO 
 Tal como lo procedido anteriormente, se debe definir un perfil de asentamientos “probable” 
para este pórtico, que posteriormente, se introducirá  en el modelo numérico a fin de permitir el 
análisis de sus acciones, en la estructura. 
5.5.4.1. Determinación del perfil de asentamientos 
 El mapa de asentamientos existente, se encuentra parcialmente representando en la figura 
117. En la figura 117 también se representa el edificio y el pórtico 2. Este mapa está 
representado con los registros de diversas lecturas topográficas de desplazamientos, 
realizadas en el edificio (puntos en el mapa) entre febrero y junio 2005 (después del accidente 
de enero 2005). La dirección de los desplazamientos se encuentra representada 
vectorialmente, con sus valores verticales (Z) y horizontales (m). 
 
 
Figura 116 - Deformaciones plásticas máximas EP1 ante cargas “permanentes” en el pórtico 2 
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 Analizando el mapa de desplazamientos para el pórtico 2, se pueden destacar dos zonas 
principales representativas de la variación de los desplazamientos verticales. La primera zona, 
con una longitud aproximada de 3,5m, varía linealmente entre sus puntos extremos, de 14mm 
a 6mm aproximadamente. La segunda zona, de longitud indefinida, fue asumida  para este 
pórtico igual a 13,41m y varia linealmente sus desplazamientos entre 6mm y 0mm. Según 
estos datos, se elaboraron diversas combinaciones de perfiles de asentamientos “posibles”, 
coherentes con los datos del mapa de desplazamientos y con la geometría de los perfiles. En la 
figura 118 se representa el perfil de asentamientos unitario que condujo a mejores resultados. 
















Figura 117 - Mapa de desplazamientos del edificio (pórtico 2) 
Figura 118 - Perfil de asentamientos verticales unitario, estimado para el pórtico 2 
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5.5.4.2. Deformaciones (CP + Asentamientos) 
 Los resultados presentados a continuación se refieren a un caso de carga compuesto por 
todas las cargas “permanentes” anteriormente analizadas, sumándole un perfil de 
asentamientos verticales igual al de la figura 118, alcanzando un asentamiento máximo 
impuesto al edificio igual a 24,1 mm 
 

































Para este caso de carga (CP+asentamientos) los desplazamientos máximos obtenidos a 
través de un análisis lineal y de un análisis no lineal fueron de 27,4mm y de 26,9mm 
respectivamente. Aunque estos desplazamientos hayan sido igualmente impuestos en los dos 
análisis, se constata una diferencia de resultados (1,81%) entre ellos. Esta diferencia, inferior a 
los 5,87% del pórtico 1, indicia una menor influencia del análisis no lineal en este pórtico, lo que 
significa menos elementos plastificados/fisurados, menos redistribución de esfuerzos y menos 
daños relativos en la estructura. 
Figura 119 - Desplazamientos verticales ante cargas “permanentes” y un asentamiento máximo del 
pórtico 2 igual a 24,1mm, en análisis lineal: (a) curvas de intensidad; (b) deformada; Desplazamiento 
máximo=27,4mm 
Figura 120 - Desplazamientos verticales ante cargas “permanentes” y un asentamiento máximo del 
pórtico 2 igual a 24,1mm, en análisis lineal: (a) curvas de intensidad; (b) deformada; Desplazamiento 
máximo=26,9mm 
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5.5.4.3. Tensiones principales máximas S1 (CP + Asentamientos) 
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 Tal como lo constatado en el pórtico 1, la distribución y la intensidad de las tensiones 
principales máximas del pórtico 2, varían sustancialmente – para cargas elevadas - entre un 
análisis lineal y un análisis no lineal. En el análisis lineal (figura 121) las tensiones crecen 
infinitamente y linealmente con los esfuerzos externamente aplicados. La distribución de 
Figura 122 - Distribución de las tensiones principales máximas S1 en el pórtico 2 para, la 
combinación CP + asentamientos del edificio (Análisis no lineal) 
Figura 121 - Distribución de las tensiones principales máximas S1 en el pórtico 2 para, la 
combinación CP + asentamientos del edificio (Análisis no lineal 
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tensiones no varía con la carga; lo que varia es su intensidad.  En el análisis no lineal las 
tensiones se redistribuyen, cuando alcanzan la tensión resistente máxima del material. 
 En la figura 121 se señala la dirección de las tensiones principales de tracción (dos flechas 
rojas) y la fisuración esperada (trazo azul). 
 En la figura 122 se observan bajas tensiones de tracción distribuidas uniformemente en 
toda la mitad izquierda del pórtico; lo que indicia que es una zona probablemente  
plastificada/fisurada. En la segunda mitad del pórtico se distinguen más claramente los picos 
de tensión, llevando a creer que esta zona sigue absorbiendo carga y aún no está 
plastificada/fisurada. 
5.5.4.4. Tensiones principales mínimas S2 (CP + Asentamientos) 
































 Figura 124 - Distribución de las tensiones principales mínimas S2 en el pórtico 2 para, la 
combinación CP + asentamientos del edificio (Análisis no lineal) 
Figura 123 - Distribución de las tensiones principales mínimas S2 en el pórtico 2 para, la 
combinación CP + asentamientos del edificio (Análisis  lineal) 
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 Los resultados de las tensiones principales mínimas del pórtico 2 en análisis lineal, 
revelaron una compresión máxima de -4,81 MPa y una tracción máxima de 2,84 MPa. El valor 
de la compresión es bastante inferior a la resistencia a compresión de la obra de fábrica y por 
lo tanto, todas las compresiones se mantienen sensiblemente iguales, tanto en el análisis lineal 
como en el análisis no lineal. En cambio las tracciones de 2,84 MPa superan ampliamente el 
valor de la resistencia a tracción vertical de la obra de fábrica (0,05MPa), siendo limitados por 
este valor en el análisis no lineal. La distribución e intensidad de las tensiones de compresión 
principales, es coherente con lo esperado por la teoría, concentrándose en la parte izquierda 
del edificio (zona más cargada) y junto a las esquinas inferiores de las puertas (puntos 
concentradores de tensiones). 
5.5.4.5. Evolución de las deformaciones plásticas principales EP1 (CP + 
Asentamientos) 
 En la figura 125 se presenta la evolución de las deformaciones plásticas principales 
máximas (EP1) para un asentamiento vertical máximo variable entre 5, 10, 15, 20 y el último 
valor conseguido numéricamente, de 24,1mm. Se constató en el apartado 5.5.3.4 que ante un 
asentamiento nulo, la fisuración es casi inexistente. Inicialmente (para asentamiento = 5mm) 
ésta surge en las esquinas de puertas y ventanas de la mitad izquierda del pórtico (como lo 
previsto en el apartado 5.4.4.3, figura 121). Con el aumento de la carga (asentamientos de 10 y 
15mm), la fisuración se propaga desde las esquinas hacia el interior de las paredes, con 
diagonales bien explicitas, tal como se prevé en la teoría redactada en el apartado 2.2.2.3.2. 
 El asentamiento último conseguido numéricamente fue igual a 24,1mm. 
5.5.4.6. Comparación del modelo numérico con las fisuras reales del edificio 
 Tal como se ha realizado anteriormente para el pórtico 1, se ilustra en la figura 126 la 
constatación de los daños reales del pórtico 2 - obtenido del listado elaborado por COTCA – y 
los daños previstos por el modelo numérico, para un asentamiento vertical máximo igual a 
24,1mm. Los trazos naranja de la figura 126(a) significan micro-fisuras, los rojos fisuras y los 
rosa, grietas. En la figura 126(b) la intensidad de las deformaciones plásticas varía desde azul 
(más pequeñas) hasta verde y rojo (más grandes). Se rodeó en negro, en la figura 126(a) y 126 
(b) las equivalencias entre los daños reales y numéricos. Se recuerda que en el edificio  real, el 
pórtico 2 está constituido por 3 paredes independientes conectadas entre sí por medio de 
paredes riostra. Sin embargo, numéricamente se consideró el pórtico 2, como un único 
elemento continuo. Esta imprecisión se debe valorar en la comparación de daños.  
 En la figura 126(b) se divide el pórtico 2 en sus 3 zonas discontinuas reales, por medio de 
los trazos naranja. En la primera zona (a la izquierda) se observan tres grupos de fisuras 
principales que se pueden asimilar en dirección y longitud, a las fisuras constatadas en el 
edificio. En la segunda zona (intermedia) ningún daño está registrado por COTCA; en 
contradicción con el modelo numérico, que presenta fisuras en las esquinas de las ventanas. 
En la última zona (a la derecha) es posible encontrar diversos daños reales – en esquinas de 
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Figura 125 - Evolución de las deformaciones plásticas principales máximas en el pórtico 2: (a) d=5mm; (b) 
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 La fisuración numérica de la zona intermedia se juzga normal y en continuidad con los 
demás daños del edificio. La inexistencia del listado de daños en esta zona, se podría deber a: 
1) al no levantamiento de daños en esta zona (hipótesis); 
2)  la pared de la zona intermedia, al ser un elemento independiente en la realidad, podrá no 
transmitir la totalidad de las cargas de las demás paredes y por lo tanto no fisurar; 
 La concentración de deformaciones rodeadas en rojo (figura 126 b) se debe a la aplicación 
cercana de un asentamiento vertical con fuerte pendiente y a la continuidad de este modelo 
numérico, que no permite la separación efectiva de sus elementos - la obra de fábrica y la losa 
de cimentación – situación que sucedería en la realidad. 
 Las demás diferencias existentes entre los daños reales y los daños numéricos pueden 
tener origen en los puntos ya desarrollados en el apartado 5.4.4.6. (Continuidad del modelo; 
exactitud del perfil de asentamientos;  características de los materiales; precisión del listado de 
daños) 
 Globalmente, se considera la representación numérica de los daños sufridos por el pórtico 
































Figura 126 - Comparación de los daños numéricos con los daños reales del pórtico 2: (a) fisuras  
constatadas en el edificio; (b) fisuras estimadas numéricamente 
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5.6 Conclusiones 
 Concluido el análisis numérico de los dos pórticos portantes de este edificio se resumen a 
continuación, las diversas conclusiones: 
 
1) Los análisis numéricos por elementos finitos se muestran como una herramienta eficaz, 
precisa y rentable para el análisis del comportamiento de las estructuras de obra de 
fábrica sometidas a asentamientos diferenciales. 
 
2) Los análisis numéricos lineal y no lineal admiten comportamientos distintos del material. 
El primero considera los materiales linealmente elásticos y el segundo considera los 
materiales con su comportamiento real, elasto-plástico. El análisis numérico del edificio 
permite concluir que para pequeñas cargas o ante las cargas de diseño del edificio 
(cargas previstas), los resultados de desplazamientos y tensiones son muy similares 
entre un análisis lineal o no lineal. En consecuencia, ante cargas pequeñas o para 
cargas de proyecto, no se revela necesario la ejecución de un análisis no lineal de la 
estructura, para el correcto estudio de su comportamiento. 
 
3) La representación de los daños de una estructura (deformaciones plásticas, fisuración, 
etc.) se obtiene después de concretizar un análisis no lineal de la misma. No obstante, 
es posible estimar - con sus reservas - la localización y el tipo de lesiones que se 
pueden esperar en una determinada estructura, a través de un análisis lineal y del 
estudio de la distribución e intensidad de las tensiones principales máximas y mínimas 
resultantes.  
 
4) En el curso del análisis numérico se probaron diversos tipos de perfiles de 
asentamientos verticales distintos, en ambos pórticos. Este proceso, permitió concluir 
que los modelos numéricos testados son muy sensibles a las mínimas variaciones de 
los perfiles de asentamientos. Se observó que pequeñas variaciones de sus 
inclinaciones y/o puntos de inflexión, los resultados podían variar desde la simples 
translación de fisuras a nuevos mecanismos de rotura. La determinación exacta de 
estos perfiles es una tarea bastante compleja. No obstante se debe invertir en su 
correcta definición, porque cuanto mayor es su exactitud, más precisión se obtiene 
numéricamente. El desconocimiento del perfil de desplazamientos real, supone un 
problema para la correcta representación de los daños numéricos. 
 
5) Además de la variación del perfil de desplazamientos, en las diversas pruebas 
ejecutadas en este trabajo, se observó que tanto la convergencia como la distribución 
de la fisuración del modelo, son bastante sensibles a la geometría de la estructura. 
Diferentes espesores o la inclusión/exclusión de paredes riostra provocaba patrones de 
fisuración distintos y se alcanzan distintos niveles de asiento. Se recomienda la 
consideración numérica de las paredes riostra y de los forjados a fin de dar más 
confinamiento a la obra de fábrica y rigidez global a la estructura. 
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6) El intento de cálculo de una abertura de fisura, a partir del valor de una deformación 
plástica principal, no fue concluyente. La ausencia de registros de valores de abertura 
de fisura del edificio no permite la comparación directa con los valores calculados. No 
obstante, es una de las grandes potencialidades del modelo. De hecho, los valores 
estimados indican que muy probablemente el edificio sufrió asientos totales mayores al 
que se ha conseguido simular numéricamente. Cabe señalar que las recomendaciones 
de asientos y distorsiones límite para edificios de obra de fábrica se basan en 
construcciones de forjados y vigas de atado de hormigón, como es el caso analizado. 
 
7) Los resultados numéricos de desplazamientos, tensiones y distribución de las 
deformaciones plásticas, se revelaron bastante coherentes al largo de todo el análisis. 
 
8) El macro-modelo de obra de fábrica utilizado, presentó registros de daños numéricos 
muy similares al listado de daños del edificio. Por esto, se concluye que la adecuada 
implementación y utilización de estos modelos permite obtener una precisión adecuada 
para reproducir los daños estructurales originados por asentamiento diferenciales en 




























6.1 Conclusiones generales 
 Con el desarrollo del presente trabajo se obtuvieron las siguientes conclusiones generales: 
 
- La obra de fábrica es un material de construcción milenario, que a pesar de poseer muchas 
calidades, entró en desuso en numerosos países, a partir del inicio del siglo XX. Su 
progresivo desuso se debió a la aparición y consecuente competencia de nuevos 
materiales de construcción - tales como el acero y el hormigón armado – y al menor 
conocimiento de sus leyes constitutivas, por parte de la comunidad científica – hace pocos 
años no existían reglamentos nacionales que permitiesen el diseño estructuras en obra de 
fábrica estructural y su construcción – cuando ocurría - era basada en métodos empíricos. 
Actualmente la mayoría de los países ya poseen reglamentos propios para la obra de 
fábrica – basados en métodos racionales – y se está divulgando de más a más, las 
ventajas que le están inherentes – aislamiento acústico y térmico, resistencia al fuego, 
competitividad económica, facilidad de transporte, aspecto estético, etc. Con esto, se 
espera que este material pueda ser más valorado - por arquitectos – y considerado - por 
proyectistas - a fin de fomentar su creciente utilización, para que esta sea una realidad - 
como ya sucede en EEUU, norte de Europa, etc. – en un futuro próximo. 
 
- El campo de estudio referente a los asentamientos de apoyo está bastante “abierto” a 
nuevas investigaciones. La reducida bibliografía existente – en comparación con otros 
temas más corrientes - y las variadas conclusiones – divergentes - obtenidas por sus 
autores, a eso apuntan. La mayoría de los estudios y de los valores umbrales de alerta y/o 
alarma publicados – divergentes de autor a autor – fueron efectuados en países con una 
tipología de construcción distinta a la realidad española. Así, además de ser difícil 
encontrar un consenso entre los varios estudios, para la definición de valores umbrales de 
deformación, se debe tener en cuenta que esos valores no son obligatoriamente 
concordantes con la realidad de la construcción española. Por lo tanto la investigación en 
este dominio – como el programa de investigación SUBTIS – se asevera fundamental para 
contribuir al mayor conocimiento, de estos temas. 
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6.2 Conclusiones específicas 
 Las conclusiones específicas obtenidas con este trabajo se expresan a continuación:  
 
- Los patrones de fisuración y los daños esperados en edificios sometidos a asentamientos 
diferenciales inducidos por tunelación, pueden ser aproximadamente previstos, en base a la 
bibliografía (umbrales de deformación publicados) y/o en casos similares documentados. 
Sin embargo, estos métodos no son suficientemente precisos para predecir los daños 
debidos a un determinado asentamiento diferencial. 
 
- La modelación numérica de la obra de fábrica – material compuesto heterogéneo y 
anisótropo - es bastante más compleja que la modelación de materiales como el hormigón 
y el acero – materiales homogéneos y isotrópicos. 
 
- La modelación numérica de pequeñas estructuras – pequeños muros p.e. - de obra de 
fabrica es posible bien a partir de micro-modelos (más precisos y más fiables), bien a partir 
de macro-modelos (menos precisos pero con una fiabilidad asumida). La modelación 
numérica de grandes estructuras, únicamente es viable, con la utilización de macro-
modelos. 
 
- El macro-modelo más sofisticado, existente para la obra de fábrica, fue desarrollado en 
1996, por P. Lourenço y utiliza una superficie de rotura del tipo “Rankine-Hill”. Su fiabilidad 
fue comprobada en pequeñas estructuras, ensayadas en laboratorio. No obstante, al día de 
hoy, no se conocen estudios que comprueben su fiabilidad en grandes estructuras y/o 
estructuras reales. 
 
- El macro-modelo Rankine-Hill es un modelo bastante complejo con bastantes parámetros 
elásticos e inelásticos de caracterización de material. Estos parámetros obligan a la 
ejecución de diversos ensayos experimentales para su correcta definición; lo que complica 
su utilización, puesto que dichos ensayos no son, en muchos casos, posibles de ser 
realizados. 
 
- Alternativamente al modelo “Rankine-Hill”, se pueden considerar otros modelos numéricos 
más simplificados – isotrópicos – que utilizan menos parámetros elásticos e inelásticos y 
que simplifican la definición del material. No obstante, se demostró en este trabajo, que 
estos modelos isotrópicos, pueden dar lugar a niveles de error elevados, en la 
representación del comportamiento de una obra de fábrica tan anisótropa como la testada 
en el capítulo 4. Se estima que para obras de fabrica menos anisótropas (con unidades 
macizas y/o unidades de hormigón, p.e.), estos modelos posan ser validos para 
estimaciones rápidas y aproximadas del comportamiento de una estructura. 
 
Este trabajo posibilitó el análisis numérico de dos elementos estructurales portantes –
pórticos - de un edifico real, que fue sometido a asentamientos diferenciales, producidos 
accidentalmente, en la excavación de un túnel. Con ello se procuró definir: 1) la relevancia 
de la ejecución de un análisis lineal o de un análisis no lineal en la previsión de daños 
Conclusiones 
Bruno Barbosa  119 
estructurales; 2) la sensibilidad y la fiabilidad de los modelos numéricos existentes en la 
previsión de daños estructurales de grandes estructuras de obra de fábrica. Se concluyó 
que: 
 
- Para casos de carga previstos en el diseño de la estructura, el análisis lineal es suficiente 
para la correcta representación del comportamiento (tensión-deformación) de la estructura. 
 
- Para casos de carga superiores a los previstos en el diseño de la estructura - caso de la 
carga accidental de asentamiento - el análisis lineal no es válido para la correcta 
representación del comportamiento de la estructura ya que no considerará la fisuración que 
surgirá en las zonas donde se supera la tensión de resistencia del material. Para estos 
casos de carga se impone un análisis no-lineal de la estructura, a fin de considerar las 
redistribuciones de esfuerzos resultantes de la plastificación de los elementos, 
obteniéndose de esta forma, una correcta representación tensión-deformación de la misma. 
Por otro lado, este análisis no lineal, permite obtener una representación del patrón de 
fisuración, esperado en la misma. 
 
- Las características de los materiales definidos numéricamente, así como las cargas y el 
perfil de asentamientos vertical introducido en el análisis numérico, pueden ser distintos de 
los existentes en la estructura real. Aun así, se obtuvieron análisis de 
tensiones/desplazamientos coherentes a lo largo de todo el análisis y patrones de 
fisuración numérica satisfactorios. Por lo tanto se concluye que la adecuada 
implementación y utilización de estos modelos permite obtener una precisión adecuada 
para reproducir los daños estructurales originados por asentamientos diferenciales en 
estructuras de obra de fábrica. 
 
- Se intentó traducir el valor de las deformaciones plásticas principales en un valor 
correspondiente a una abertura de fisura. Sin embargo, al no existir un registro de abertura 
de fisuras en el informe de registro de daños, los cálculos efectuados no pudieron ser 
comparados y no permitieron concluir sobre el tema. No obstante, esta facultad es una de 
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6.3 Futuras líneas de investigación 
 
 Terminado el análisis de este trabajo, se sugieren a continuación, algunos estudios que 
podrían contribuir a una mejor comprensión de los temas tratados. 
 
- A pesar de haber sido obtenidas varias conclusiones con el estudio y comprobación de 
macro-modelos (capítulo 4), se sugeriría la realización de una campaña experimental  
utilizando distintos tipos de obra de fábrica – unos más isótropos y otros más anisótropos 
p.e. – considerando paredes con y sin aberturas, testando el comportamiento de los tres 
macro-modelos anteriormente estudiados - bajo todos los parámetros de modelización 
conocidos - y concluyendo sobre su rendimiento para  cada tipo de panel y para cada tipo 
de obra de fábrica. 
 
- El análisis efectuado anteriormente consideró un perfil de desplazamientos estimado. Se 
podría realizar un estudio numérico, en base en un caso de una excavación de un túnel 
conocido, considerando que la estructura asiente sobre su suelo de cimentación, 
considerando de esta forma la interacción suelo-estructura. Se analizarían las distintas 
fases del problema - antes de la excavación y después de la excavación -  y se concluiría 
sobre la reproducción numérica de los asentamientos, de las deformaciones de la 
estructura y de las patologías que le estarían asociadas. 
 
- En el caso de ser posible acceder a registros de daños de otros edificios – tal como sucedió 
con este trabajo – se podría realizar un trabajo similar al efectuado en esta tesina, 
considerando otros pórticos y otros perfiles de desplazamientos, concluyendo sobre sus 
resultados. A pesar de los resultados obtenidos en este trabajo sean satisfactorios, un 
mayor número de casos estudiados ayudaría a consolidar la validez de estos modelos 
numéricos para la predicción de daños en estructuras de obra de fábrica. 
 
- Se podría considerar la realización de una campaña experimental, utilizando algunas 
paredes portantes de dimensiones representativas de un pequeño edificio (2 o 3 plantas de 
altura), con sus características de material bien definidas, aplicándole unos perfiles de 
desplazamientos verticales conocidos, concluyendo sobre los resultados numéricos frente 
a los resultados experimentales. En este estudio, sería posible además, concluir sobre 
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Curva tensión-desplazamiento para el muro estudiado en el capítulo 4, modelado con Rankine-














Curva tensión-desplazamiento para el muro estudiado en el capítulo 4, modelado con Total 
Strain Rotation Crack (DIANA) 
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ANEJO 3 -  MAPA DE DESPLAZAMIENTOS DEL EDIFICIO ESTUDIADO 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
